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Les essais de charge couramment exécutés sur chantier & 1l'aide de plaques circulaires rigides

sont difficiles & interpréter rigoureusement.

Une étude en laboratoire sur modéle réduit a porté :

- sur la déformée du sol en-dehors de la plaque qui est en relation plus directe avec les pro-
priétés intrinséques du sol que le déplacement vertical de la plaque

- sur la définition du domaine de validité de certaines lois linéaires

- sur 1l'influence de la teneur en eau du sol sur la déformabilité

INTRODUCTION

Les essais de charge sur plague circulaire ri
gide sont utilisés en Suisse pour le contrdle
du compactage des remblais en matériaux sa-
bleux et graveleux et de la couche de fonda-
tion des superstructures routiéres. L'inter-
prétation du résultat de l'essai se fait ac-
tuellement sur la seule base de la valeur du
module de compressibilité Mg, défini plus
loin, qui est fonction du tassement sous la
plaque elle-méme.

La raison essentielle des recherches entrepri

ses par essais de laboratoire, était d'étudier

si la mesure des déformations de la surface
du sol & une certaine distance de la plaque
ne traduit pas une fonction plus directe de
la compressibilité du sol que la mesure du

tassement sous la plaque elle-méme, au bord de

laquelle il y a toujours un poingonnement lo-
cal du sol. Ces recherches devaient en outre
montrer dans quelle mesure le module Mg me-

suré sur un sol sableux & trés faible cohésion

est influencé par la teneur en eau du sol.

La théorie de 1'élasticité repose sur 1l'hy-
pothe¢se la plus aimple que 1l'on puisse faire
sur le comportement d'un solide déformable,
c'est-a-dire, une relation linéaire entre le
tenseur des contraintes et celui des déforma-
tions, autrement dit, la loi de Hooke.

La validité de cette loi est pratiquement li-
mitée, pour les sols en particulier, et des
termes non-linéaires interviennent alors dans
les équations aux dérivées partielles de 1'
élasticité. M8me si ces termes sont petits,
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ils peuvent avoir pour conséquence une modifi-
cation importante des solutions du probléme,
solutions données pour le cas du solide élas-
tique, dans certaines conditions aux limites
par les formules de Boussinesq.

Il y a donc intérét & aborder 1l'étude du com-
portement non-élastique par ses conséquences
pratiques qui sont, par exemple, les écarts
aux formules de Boussinesqe

Comme cas de charge, on retiendra celui du
massif semi-indéfini chargé en surface par
une plaque circulaire rigide, gqu'un modele
de laboratoire peut approcher,

L'idée directrice des essais est de comparer
des faits expérimentaux aux diverses condi-
tions impliquées par les formules évoquées
plus haut, notamment :

la proportionnalité entre 1l'enfoncement de
la plaque et l'inverse de son rayon, pour une
charge P donnée,

1'indépendance du rayon de la plaque et

de la déformation & une distance suffisante
de la plaque, pour une charge P donnée (Prin-
cipe de Saint-Venant).

La nature des sols étudiés intervient comme
principal paramétre d'essai. Les recherches
ont porté sur trois sols-types dont le ta-
bleau I donne la description géotechnique.

La teneur en eau constitue le second parame-
tre important, particulidrement en ce qui con-
cerne les sables.
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Tableau I : Description des sols étudiés

Diamd¢tre des grains Poids spécifiques Teneurs en eau Limites
b apparents secs d'Atterberg
Dénomination Classe 10 Do ¥a min 43 max “min max VL vp
L Uscs m mn t/wd  t/wd % %
lrgile de Bussig:ly CL 0.l 0.004 1.43 1.43 29,6 33,0 38.0 17.0
Limon sableux ML 0.015 0.06 1.53 1.56 17.0 25.0 2245 17.8
Sables propres SP 0425 0,70 1.32 1.71 4.0 2045 - —

Nous ne donnons dans cette communication que
que les résultats de quelques essais types.
Les auteurs sont &4 disposition des lecteurs
qui voudraient obtenir d'autres indications.

METHODE EXPERIMENTALE

Les essais en laboratoire ont été effectués
au moyen de l'appareillage représenté sur
la figo 1

Pig. 1. Vue d'ensemble de l'appareillage

Le dispositif principal, schématisé sur la
fig. 2, est constitué par une sorte de tube
carottier de 30 cm de diametre et 35 cm de
hauteur, destiné & prélever des échantillons
de sols cohérents non remaniés, avant d'é&tre
équipé d'un fond mobile et suspendu dans un
orifics pratiqué dans une plaque d'acier tres
rigide formant table-support. Dans le cas des
sols sableux ne se pré&tant pas & l'extraction,
le tube reste en place et sert de cuve cylin-
drique pour la confection de 1l'échantillon.

Le fond mobile permet de déplacer verticale-
ment le sol et de modifier sa surface en cours
d'essai.
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@ Tube - carottier & 30cm ® Plaque de charge

@ Fond mobile ©® Systéme de charge

(3 Table - support (@ Captewrs de déformation

@) Echantilon de sol (® Biti de rétérence

Fig. 2. Représentation schématique du
dispositif d'essai

La charge sur la plague rigide de 15, 20, 30
ou 50 mm de diamétre est réglée hydraulique-
ment par un piston & vis. La charge est trans-
mise & la plaque avec une démultiplication
variable (bras de levier) pour pouvoir exer-
cer des efforts compris entre 10 g et 10 kg
sans a-coup et avec une précision de 1l'ordre
dei3%o

Les déformations superficielles du sol sont
mesurées au moyen de capteurs électronigues
du type capacitif (Fig.3). Pour la déflexion
sous la plague, c'est la tige de chargement
elle-méme qui traverse un capteur fixé & un
biti de référence et relié a4 un systéme 4'
enregistrement. Pour la déformation de la sur-
face libre, on dispose de 4 capteurs dépla-
¢ables le long d'un second bAti de référence
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Pig. 3. Capteurs de mesure des déforma-
tions.

appuyé sur la table-support. Les déplacements
mesurés varient du centidme de micron & quel-
ques millim¢tres, avec une précision + 5

dans le pire des case.

La teneur en eau du sol & différentes profon-
deurs est mesurée par des hydrométres spéciaux
constitués par l'assemblage de deux électro-
des dont on mesure la résistivité par équili-
brage d'un pont de Wheatstone.

Le chargement et le déchargement d€ la plaque
s'effectuent par paliers valant normalement
1/5 & 1/10 de la charge maximum, avec change-
ment toutes les 30 secondes. Pour une plague
donnée, on opére plusieurs cycles de charge-
ment-déchargement jusqu'a reproductibilité des
déformations 5 3 & 5 cycles sont généralement
suffisants. On peut compléter ces cycles par
un essai de poingonnement en augmentant pro-
gressivement la charge jusqu'a la rupture.

MESURES ET INTERPRETATION

Dans 1'hypothése d'un comportement élastique,
une force P appliquée sur une plaque de rayon
R, provoque un déplacement vertical z dans le
sens de P d'un point situé & la surface du
massif & la distance r du centre de la plaque,
donné par les expressions :

2. = —P 1 -0 pour r&R.......(1)
R 2R B

2 = P2 ;-_Ozpour TPRececess(2)
r Xr B

(B : module d'élasticité, 9 : coefficient de
Poisson).
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Il est intéressant de noter que ces deux équa-
tions permettent de chiffrer la discontinuité
au droit du bord de la plaque. Cette discon-
tinuité est obtenue pour r = R dans (2)

az -k ;.;.0_2 (15 - .}‘)(3)

La premidre équation donne le tassement de la
plaque. Dans les essais de charge couramment
exécutés en Suisse, on utilise, plutdt que le
coefficient E/(l-vé), le module Mg

=_4_ B
" T3P

S1¢=0 My =1,2TE, si y= 0,5 Mp=1,70 B

..Cll-...l...l.l.l..(4)

Mesures faites sur la plaque

Le domaine de validité des hypothéses élas-
tiques a fait 1'objet d'une premiére étude
sous faibles charges de quelques centaines de
grammes. En passant d'un diamdtre de plaque &
un autre (15, 20, 30 et 50 mm), les consignes
étaient maintenues pour la charge totale plu-
t8t que pour les contraintes, afin notamment
de pouvoir vérifier le principe de Saint-Ve-
nant en-dehors de la plagque. Pour les modules
Mg eux-mémes, cela n'avait pas d'importance,
car dans le domaine des petites contraintes
appliquées - de 20 & 450 g/cm2 - la relation
contrainte-tassement sous la plaque est assez
exactement linéaire. Cela s'est d'ailleurs
vérifié bien au-deld de ces contraintes pour
les sables, jusque vers 1,5 & 2,0 kg/cm?, va-
leurs de l'ordre de la moitié des contraintes
de poingonnement.

Malgré cette linéarité, on a constaté que les
valeurs du module Mg dépendaient du diametre
de la plague, et ceci d'une fagon différente
suivant le type de sol étudié (Fig.4). Les
sols ne se comportent donc pas élastiquement
puisque, de deux conditions impliquées par
1'équation (1), l'une est vérifiée et l'autre
pase

La vitesse de chargement influence la valeur
du module Mg, dans le cas des sols cohérents
seulement, & cause des phénoménes de fluagee
Pour les sables, le fluage n'apparait qu'a
partir des contraintes sous la plaque d'envi-
ron 1,5 kg/cm2 et intervient ensuite de plus
en plus fortement,

La hauteur de l'échantillon n'influence pas
le module Mg tant qu'elle reste supérieure &
4 4 5 fois le diametre de la plague.

Si 1'on connait assez bien, au moins qualita-
tivement, la relation entre Mg et le poids
spécifique apparent sec, i1 n'en va pas de mé-
me en ce qui concerme l'influence sur Mg de
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Fig. 4. Variation de Mg en fonction du dia-
métre de la plaque pour les 3 sols-types

la teneur en eau du sol au voisinage de la sur-
face. Une étude particuliére a donc été con-
sacrée a4 cette question, pour les sables.

Le sable était mis en place dans la cuve d'es-
sai & trds faible teneur en eau avec compacta-
ge, puis progressivement arrosé en surface ;
1l'eau s8'écoulait partiellement vers le bas du
fait de la perméabilité assez forte du maté-
riau. La partie inférieure de la fig. 5 donne
pour mn essai-type la répartition des teneurs
en eau au travers de 1l'échantillon.

Bntre chaque arrosage, le sol était soumis &
des essais de charge. Le module Mg était dé-
terminé dans 1'intervalle des contraintes

0 - 1,50 kg/cm? (Pig. 5, partie supérieure).
Tous les essais dénotent une légdre augmenta-
tion de la capacité portante pour de petites
teneurs en eau croissantes, puis une nette di-
mipution lorsqu'on s'approche de la satura-
tion. Bien que la surface de l'échantillon
fut inondée lors de l'ultime essai, le degré
de saturation ne dépassait pas 90 % environ,
de l'air restant emprisonné en profondeur.

faites & di de la pl
Pour les premiers essais (cas du type fige. 7
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Fig. 5. Relation entre Mz et la teneur en eau
pour un sable 0.16 - 2.00 mm

Répartition des teneurs en eau a 1l'intérieur
du massif.

avec o<1.0 kg/cmz) sous faiblea charges, le
principe de Saint-Venant impliqué dans 1'é-
quation (2) est satisfait par toutes les me-
sures dans la limite des erreurs admissibles
les déplacements verticaux & plus de 2 &4 3 cm
de distance horizontale du centre de la sur-
face chargée dépendent de la charge appliquée
sur la plaque et non de la dimension de la
plaque, ni de sa rigidité ; elles ne dépen-
dent donc pas des contraintes sous la plaque.
Pour cette méme étude, la proportionnalité
entre la déflexion et la charge est vérifiée
de fagon assez satisfaisante.

En revanche, la décroissance de la déflexion
en raison inverse de la distance n'a jamais
été constatée. Déja pour de faibles déforma-
tions, la loi de variation en fonction de la
distance est un indice évident du comporte-
ment non-élastique des sols essayés.
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Pig., 6. Déformée de la surface d'un sable peu
humide pour différentes contraintes sous la
plaque @ 20 mm.,

T

\

I \
IHFEMN
L7 NC
37 ' ;//;;7’ paom
S“ ’j,. % i
Tl

Distance a {‘axe de chargsment (cmi

Pig. 7. Déformée de la surface d'un sable
humide pour différentes contraintes sous la
plaque § 20 mm.
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Fig., 8. Déformée de la surface d'un sable sa-
turé pour différentes contraintes sous la
plaque § 20 mm

Pour les sables, par exemple, cette loi est
du type

L avec 1,60 €% & 2,0040000.000(5)
r“

zZ =
r

Lorsqu'on augmente la charge sur la plaque
progressivement jusqu'a la rupture, la sur-
face au large de la plaque commence par sui-
vre l'enfoncement de celle-ci, puis se souleé-
ve tandis que le poingonnement de la plaque
s'accentue.

Les fig. 6, 7 et 8 représentent différents
stades de la déformation dans le cas d'un
sable 0.16 - 2,00 mun mis en place & un poids
spécifique apparent sec de 1,65 t/m3 et pour
3 teneurs en eau différentes, 4, 11 et 19 %
respectivement. La contrainte o sous la pla-
que de 20 mm de diametre est indiquée pour
chaque courbe. On constate qu'a faible teneur
en eau, le refoulement du sable est presque
immédiat. Pour la teneur en eau moyenne, la
cohésion apparente apportée par 1l'eau conso-
lide la surface de 1l'échantillon. Au degré
maximum de saturation pratiquement atteint,
1l'effet de la cohésion est encore accentué
mais la portance diminue nettement. Si 1l'on
compare ces figures on observe que la défor-
mée en-dehors de la plaque suit une loi du
type de 1'8quation (5)
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pour les faibles contraintes seéulement 3

w=4% 0<0,25 kg/cm?
w=ll $§ 5<1.50 kg/cm?
w =19 % G<0.25 kg/cn®

Les autres déformées font apparaftre des zo-
nes de souldvement & proximité de la plagque
correspondant au refoulement du sable par
poingonnement localisé, puis de plus en plus
généralisé, La cuve cylindrique qui empéche
tout déplacement latéral & la limite de 1'é-
chantillon joue évidemment un r8le dans 1'al-
lure des déformées, surtout aux xrandes con-
traintes,

CONCLUSIONS

L'étude en laboratoire de la déformation su-
perficielle des sols soumis & des essais de
charge avec plaque, aboutit aux conclusions
suivantes :

l, La valeur du module Mg calculé & partir des
mesures faites sur la plaque dépend du dia-
metre de cette plaque. Cette influence
semble s'atténuer & mesure que le diamdtre
croit au-deld de 30 mm.

2. La valeur du module Mg des sols sableux
dépend de leur teneur en eau au moins au-
tant que de leur compacité. La variation
de Mg est toutefois relativement faible
8l la teneur en eau reste comprise pour le
sable étudié entre 5 et 10 %, domaine voi-
sin de la temeur en eau optimum de com-
pactage.

3o La déformation superficielle sous faible
contrainte & distance de la plague dépend
de la charge totale appliquée et non de la
dimension de la plaquee.
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4, La déformation euperficielle & distance de
la plaque des sols sableux dépend dans une
large mesure de leur teneur en eau.

L'intér8t des mesures faites & distance de 1la
plaque est confirmé, puisqu'un parametre 4!
essal indépendant du sol est éliminé - le dia-
meétre de la plaque - et qu'une caractéristique
importante du sol - la teneur en eau - se ma-
nifeste autant qu'avec les mesures sur la pla-
que, et méme plus visuellement.

Les travaux décrits font actuellement 1'objet
de nouvelles recherches dans trois directions
une étude en laboratoire de la relation entre
essais statiques et essais dynamiques 3 bas-
se fréquence, l'adaptation du systéime de me-
sures des déformations aux essais de chantier,
1'interprétation théorique des mesures sur la
base d'un modele rhéologique convenable.
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SOMMAIRE  Puisque pour le profil en travers de la digue les caractéristiques mécaniques du ma-
tériau constituant le noyau sont de premidre importance, les méthodes d'essais utilisées pour
leur détermination sont énumérées; quelques résultats sont également présentés. Les expériences
faites lors de l'extraction et de la mise en place du matériau du noyau (limon argilo-sableux)
sous des conditions climatiques particuli®res, peuvent avant tout &tre utiles au praticien

placé devant semblables probl2mes.

La brdche utilisée comme dérivation de la rividre pendant les travaux fut remblayée en 5 mois
durant 1l'année 1967. Les pressions interstitielles et les tassements observés dans cette partie
de la digue permettent une comparaison intéressante avec les résultats des mesures effectuées
dans les parties voisines qui elles ont été construites en plusieurs années.

INTRODUCTION

Durant les années 1962-67 une des plus grandes
digues d'3urope a été construite en Grdce,
dans la partie nord-ouest du Péloponndse. Cet
ouvrage d'un volume de 11.6 Mio m3 a permis de
créer, & 20 km de la cdte, une retenue de 420
Mio m3 de volume total (fig. 1). L'apport
moyen annuel du bassin versant de 723 km2, est
approximativement de 160 Mio m3, volume utili-

sé pour l'irrigation d'une région de 30,000 ha,
Apr®s une description sommaire du substratum
et du profil de la digue, les probld¥mes rela-
tifs au matériau du noyau sont principalement
traités. Les résultats commentés des mesures
de contrdéle se limitent, faute de place,d deux
profils de mesure de la pression interstitiel-
le et deux autres de mesure des tassements.,

Fig. 1

Vue de la digue terminée

363



SINNIGER

1 PRISE D EAU P 7 e e
53.0_0 : __f_ . - i

179,50 BERME

YAV ITETH MNP AN

L9300 RETEN

Fig., 2

SUBSTRATUM

La digue repose pour la plus grande part sur
une couche de sable-gravier alluvionnaire,
épaisse de 10 & 15 m, couche dont la perméabi
1ité est de 10-3 cm/s en moyenne, mais peut
s'élever par place jusqu'a 10-1 cm/s. Au sab-
le~gravier succdde pratiquement sans zone de
transition une marne dure, gris-bleue ou ver-
te, surconsolidée dont la stratification
plonge d'environ 59 du SE au NO. Cette marne
s'éldve contre les flancs de la vallée et for
me la butée gauche de la digue aussi bien que
la droite. Ce matériau, caractérisé par une
valeur de k d'environ 10-9 cm/s, peut &tre
considéré comme pratiquement compact. Il a ce
pendant pu étre traité par injections au droit
du diaphragme et des appuis; l'absorption de
coulis a été en moyenne de 0.5 m3/m, ce qui
est dfl aux fissures existant dans la forma-
tion marneuse. .

Le niveau de la nappe phréatique & 1l'aval de
la digue est situé en été (pdériode siche) en-
viron 3 m au-dessous de celui de sa fondation
et ne dépasse cette cote que durant les crues
d'hiver.

PROFIL DE LA DIGUE

Les matériaux de remblayage existant en quan-
tité suffisante dans des zones directement
voisines du chantier, ont permis d'établir le
profil de la digue d'une fagon telle que seule
une faible quantité de matériaux, pour le
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Situation générale de la digue avec profils de mesures

filtre grossier, dut &tre préparée.

Le diaphragme en béton armé, construit sous
forme de paroi moulée, est caractérisé par une
épaisseur de 60 cm, une profondeur moyenne de
17 m et une longueur de 1200 m. La profondeur
d'encastrement dans la marne atteint 3 m. TLa
distance de 85 m entre le diaphragme et 1'axe
de la digue a été choisie pour que la paroi en
béton, relativement mince, soit située dans
urie zone ol le cisaillement entre le corps de
la digue et le sous-sol est faible. Le dia-
phragme n'a pas-été construit dans l'axe de la
digue parce qu'en ce point 1l'effet du poids de
1'ouvrage est maximum et qu'alors les déforma-
tions provoquées dans le sous-sol auraient en-
trainés la sollicitation excessive de la paroi
mqulée.

I1 faut remarquer ici que le substratum aurait
permis certainement de créer dans le prolonge-—
ment du noyau central une étanchéité au moyen
d'un rideau formé de plusieurs rangées d'in-
jections. L'économie résultant de la diminu-
tion du volume de la digue n'aurait dans ce
cas particulier pas été absolument compensée
par les désavantages sur le plan du programme
des travaux d'une solution avec injections. En
effet le diaphragme a pu étre construit dans
un délai trds court et sans perturber le @é-
roulement des travaux débutant ce qui n'aurait
sfirement pas été le cas avec l'autre alterna-
tive.

Le diaphragme est relié au noyau central par
un tapis horizontal de limon argilo-sableux
(CL) épais de 7.5 m. Ce tapis est protégé de
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tout délavage par un filtre grossier de 90 cm
et un filtre fin de 140 cm d'épaisseur. Ce
dernier en outre forme la zone de transition
entre le matériau CL du noyau ou du tapis et
les corps d'appui de sable-gravier (GW).

Le parement amont de la digue est recouvert
d'une couche de blocs de 80 cm d'épaisseur tan
dis qu'a l'aval la digue est protégée contre
1'érosion de surface par de la végétation,
dont la semence a été répandue au moyen du
procédé "Hydroseeding".

La pente des parements ainsi que le niveau et
la largeur des bermes amont ont été obtenus
par un calcul de stabilité fait & 1l'aide d'un
ordinateur. Lors de ce calcul, nous avons éga-
lement examiné pour le talus amont des sur-
faces de glissement non cylindriques. Les ca-
ractéristiques des matériaux introduites dans
le calcul seront données au paragraphe sui-
vant.

PROFIL-TYPE

-10.00= 10000

Pour le noyau, on a extrait l'argile des zones
latérales de la vallée principale en couches
ayant par place plusieurs mdtres d'épaisseur.
Sa teneur en eau naturelle ne diffdre que trds
peu de la valeur optimale donnée par 1l'essai
standard de Proctor.

Le matériau pour le filtre fin, un sable limo-
neux de bonne qualité et de granulométrie con-
stante a été trouvé avant tout en rive droite,
au-dessus de la future retenue. I1 a di étre
fortement humidifié lors de la mise en place
car sa teneur en eau naturelle était jusqu & 5%
inférieure & la valeur optimale donnde par
lt'essai de Proctor. Ce matériau a été mélangé
en proportions égales avec un sable-gravier
afin de pouvoir constituer le filtre grossier.
Les caractéristiques mécaniques des matériaux
ainsi que celles utilisées pour le calcul de
la stabilité sont données dans la tabelle 1;
la granulométrie & la fig. 3.
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Fig. 3 Profil-type de la digue avec
courbes granulométriques

ORIGINE ET CARACTERISTIQUES
DU MATERIAU DE REMBLAYAGE

A 1'exception des blocs de revétement amont
tous les matériaux de remblai ont été extraits
dans le voisinage immédiat de la digue; ainsi
les alluvions gravelo-sableuses ont servi aux
corps d'appui. Finalement seuls les matériaux
34 grains fins, par place en lentilles ou en
couches minces durent étre triés.

1 Noyau et tapis
2 Zone de transition (CM)

00n 500

(mm)

3 Filtre fin
4 Filtre grossier

5 Corps
d'appui

Pour le profil de digue donné, la détermina-
tion des propriétés mécaniques du matériau du
noyau était de la plus grand importance. Par
suite de la faible perméabilité il apparut
nécessaire d'examiner des échantillons non
consolidés et non drainés, échantillons pris
dans le remblai d'essai et qui sont en partie
remaniés, en partie intacts.

Les essails conduits avec des matériaux de
différente plasticité montrdrent d'une part
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Tabelle 1 no.sur fig. Yd(t/mB) w(%) ?' no.sur fig. c'(kg/cm?2) ﬁ:g{%} k(cm/s) IP(%)
Noyau et tapis | 1 + 2 1.75 17.3 29° 1 4 2 0 50 1077 20
Filtre fin 3 1.75 10.5 370 3 0 0 10-5 0
Filtre grossier 4 1.85 5.5 399 4 0 0 104 0
Corps d'appui 5 2.10 5.2 420 5 0 0 1073 0

une faible variation de l'angle de frottement
entre 30 et 320 et d'autre part une valeur de
B (g) comprise entre 12 et 60 % suivant la
teneur en eau de 1l'échantillon.

Dans un but comparatif, le calcul de stabilité
a été exécuté avec contraintes totales et
contraintes effectives. La valeur moyenne

Tf = 1.45 kg/cm2 a été déterminde au moyen de
62 essais de compression simple sur échantil-
lons intacts. Comme des échantillons & faible
teneur en argile influencent défavorablement
la valeur moyenne obtenue par la compression
simple, d'autres ont été soumis & 1l'essai
triaxial pour différentes plasticités et te-
neurs en eau, apr&s compactage dans l'apparei
de Proctor. La valeur de 7f est obtenue pour
une pression latérale de 4 kg/cm2 sur échan-
tillons non consolidés et non drainés. Les

1

résultats sont donnés & la fig. 4 en fonction

de 1l'indice de liquidité Ig,.
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Fig. 4 Noyau; Tf en x Essais "Vane"
fonction de I, Essais triaxiaux:
o Echant. remaniés

e Echant. non remaniés

A partir de la valeur moyenne, obtenue par les
essais préliminaires, I +0.06, on détermine
pour Tf une valeur moyenne de 1.70 kg/cm2.
Pour prendre en considération les variations
probables des caractéristiques des matériaux
durant la période de construction, la rési-
stance au cisaillement a été limitée prudem-
ment & 1.45 kg/cm2 pour le calcul avec les
contraintes totales.

204 mesures de la résistance au cisaillement
ont en outre été faites au moyen du scisso-
mdtre "Vane" sur le remblai terminé. Les va-
leurs ainsi obtenues sont par expérience pour
la plupart supérieures aux valeurs effectives.
La moyenne résultant de tous les essais au
scissom®tre est donc aussi de 2.7 kg/cm2. No-
tons que pour quelques essais la limite de
liquidité du matériau situé au niveau du
scissomdtre a été déterminde. Les résultats
des essais de résistance au cisaillement ont
été reportés sur la fig. 4 dans un but compa-
ratif.

I1 faut encore remarquer que pour le cas de
charge déterminant - abaissement rapide du
plan d'eau et tremblement de terre d'une accé-
lération de 0.15 g - le calcul avec les con-
traintes effectives (tg ¥ = 0.55, ¢' =0, B =
50 %) a donné la méme sécurité que le calcul
avec les contraintes totales, calcul dans le-
quel une résistance au cisaillement Tr = 1.45
kg/cm2 a été introduite.

EXPERIENCES FAITES LORS DE LA CONSTRUCTION
DU NOYAU ET DU TAPIS

Le limon argilo-sableux (CL d'aprds USCS) dont
la teneur naturelle en eau est de 17 % et IP
20 %, a été extrait au scraper et transporté
jusqu'au lieu de mise en oeuvre. L'extraction
a été exécutée par tranches successives de
faible surface, ce qui n'apparalt pas seule-
ment avantageux pour la marche du chantier
mais qui empéche aussi le dessdchement super-
ficiel. En effet, si en été la surface de la
zone d'emprunt reste pendant plus d'un jour
exposée aux rayons du soleil, la couche supé-
rieure, devenue inutilisable, doit é&tre éli-
minée lors de la reprise de l'excavation. Ce
rapide dessdchement de la surface n'a cepen-—
dant qu'un effet en profondeur extrémement
faible, si bien que méme aprds une longue in-
terruption des travaux, aucune modification
de la teneur naturelle en eau n'est percep-
tible au-dessous de la crolite sdche. Dans le
cas ou cette teneur est trop élevée, il n'est
donc pas possible non plus d'obtenir une ré-
duction au moyer de 1'ass&chement naturel.
D'autre part il n'a pas été remarqué d'augmen-
tation de la teneur en eau du matériau des
zomes 4d'emprunt aprds les fortes précipita-
tions hivernales.
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A cause de la grande longueur de la digue et
des conditions climatiques, les remblais ont
dli étre constitués par zones ne dépassant pas
5 & 8000 m2. A 1'intérieur de chaque zone les
matériaux ont été déposés par couches de 20 cm
- mesuréds aprds 6 passages d'un rouleau de 30t
- jusqu'au moment ol une épaisseur d'envi-
ron 5 m est atteinte. Avant que 1'élévation du
remblai puisse étre reprise dans la zone voi-
sine, sa surface qui a été exposée aux rayons
du soleil pendant plusieurs semaines doit é&tre
éliminée. La crolite formée atteint au maximum
20 cm d'épaisseur et au-deld la teneur en eau
demeure inchangée. Malgré 1'humectage de cette
crolite souvent fissurée et le remaniement si-
multané du matériau, il s'est avéré nécessaire
d'éliminer cette partie. Pendant le remblayage
et le compactage méme, une arroseuse doit hu-
midifier la surface A maintes reprises. En
effet sitdt qu'une mince couche de poussidre
recouvre le remblai compacté, le matériau de
la nouvelle couche n'adhdre plus. Pour élimi-
ner toute discontinuité, il importerait de
désagréger le matériau en place en utilisant
pour le ou les deux premiers passages un rou-
leau & pieds de mouton ou & pointes.
Le travail de remblayage du tapis et du noyau
doit étre interrompu d®s les premidres préci-
pitations importantes. Ceci non seulement &
cause des flaques qui se forment dans la zone
irrégulidre de remblayage mais aussi parce que
les véhicules montés sur pneus ne peuvent plus
se déplacer sur la surface devenue glissante.
Lors de l'interruption hivernale, cette sur-
face doit &tre roulée aprds qu'on lui ait don-
né une légdre pente vers l'extérieur. Un ac-
croissement de la teneur en eau durant l'hiver
ne peut &tre constaté que jusqu'ad 20 cm de
profondeur.

PRESSIONS INTERSTITIELLES

66 indicateurs électriques de pression inter-
stitielle ont été prévus, répartis sur 4 pro-
fils de mesure, Durant la construction déja, on
a constaté que ces instruments étaient relati-
vement délicats. Par des surtensions électri-
ques d'origine atmosphérique et & la suite de

déghts aux chbles, provoqués par des engins de
chantier, un nombre considérable d'indicateurs
ont cessé de fonctionner. Les résultats des
mesures aux profils 2a et 3 (durée de construc
tion respectivement 5 mois et 5 ans) permettent
malgré tout de tirer quelques conclusions; -

- Les pressions interstitielles maxima mesu-
rées correspondent & une valeur de B de 67 %
et ont été observées dans la partie de la
digue)"élevée lentement" (profil 3, instrument
no. 7).

- Du fait de la faible perméabilité, les ap-
pareils réagissent d'une fagon trds différente
et ne refld®tent que les conditions des envi-
rons immédiats. Les indications recues ne sont
donc représentatives que d'une zone restrein-
te.

- On constate qu'une dispersion considérable
des pressions interstitielles peut se présen-
ter dans un matériau dont la distribution gra-
nulométrique et la teneur en eau varient dans
des limites relativement étroites.

~ Ainsi qu'on 1l'escomptait, la consolidation
s'effectue trds lentement. Il s'ensuit qu'on
ne doit pas s'attendre 3 trouver dans la par-
tie de la digue élevée rapidement des pres-
sions interstitielles notablement plus grandes
que dans le reste de l'ouvrage; ceci pour au-
tant que le matériau et son compactage satis-
fassent aux normes usuelles.

Les appareils ne doivent pas &tre placéds aprds
coup, dans des forages car alors les dérange-
ments du remblai causés par ces derniers sont
préjudiciables aux résultats des mesures.

TASSEMENTS

Les tassements représentds A la fig. 7 ont été
mesurés dans la partie de la digue dont la
construction a duré 5 ans (profil D) ainsi que
dans la zone élevée dans un délai de 5 mois
(profil C). Les tassements représentés se
rapportent & des couches ayant une épaisseur
primitive d'environ 6.30 m.

La comparaison des mesures effectuées dans
les deux sections permet de tirer les con-
clusions suivantes:

4650
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Fig. 5 Schéma des indicateurs de pression interstitielle et des repdres de tassement
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— Des variations locales des caractéristiques
du matériau de remblai ou du compactage ont
beaucoup moins d'influence sur les tassements
que sur les pressions interstitielles, ceci
du fait de la relativement grande épaisseur
des couches mesurées.

- De loin la plus grande part des tassements
mesurés sont des tassements immédiats. Ceux
de consolidation, par contre, dépendent du
matériau et ne se développent que lentement.
- Les tassements immédiats sont environ 25 %
plus grands que ceux calculés sur la base des
essais oedométriques en prenant en considé-
ration la compressibilité de l'air dans les
pores. Ceci est surtout dfl au fait que, dans
le cas d'un remblai de digue, le matériau
peut se déformer latéralement. Cette déforma-
tion qui se produit avant tout durant la
construction, a été déterminée pour de nom-
breuses digues, au moyen de mesures géodé-
siques.

A titre de comparaison, les tassements obser-
vés dans les corps d'appui ont été reportés
sur la fig. 7. Le matériau du corps d'appuil
mis en place par couches de 1 m d'épaisseur
et compacté par 4 passages du rouleau vibrant,
n'a présenté, comme escompté, que de faibles
tassements.

Pour terminer, il faut remarquer qu'en plus
des contrdles dont on a parlé, la digue est
encore surveillée au moyen de piézomdtres et
de mesures géodésiques.

CONCLUSIONS

Lors de la détermination de la résistance au

cisaillement, il a été démontré qu'ad cdté des
résultats donnés par les essais triaxiaux
classiques, ceux des essais de compression
simple peuvent é&tre aussi utilisés. Ces der-
niers ont avant tout l'avantage de pouvoir
fournir un grand nombre de résultats en un
temps relativement court.

Dans les régions chaudes, la surface d'un
limon argilo-sableux se dess®che trds rapide-
ment. Cependant, malgré 1l'action prolongée

du soleil et du vent, ce phénomdne n'a que
peu d'influence en profondeur. C'est pour-
quoi une modification de la teneur en eau,
dans le cas ol elle serait nécessaire, ne
peut étre obtenue sans l'aide de dispositions
spéciales, cofiteuses et nécessitant beaucoup
de temps. De méme, les précipitations hiver-
nales de longue durée n'ont aucune influence
sur le matériau du noyau, que ce soit dans
les zones de préldvement ou dans le remblai.
Les dimensions et avant tout la perméabilité
du noyau font que la durée de consolidation
est tr®s longue. Dans un remblai élevé en
plusieurs -années, les pressions interstitiel- .
les ont la possibilité de décrolitre déja
durant la construction; la diminution est ce-
pendant insignifiante par rapport A la gran-
deur des tensions. Les valeurs mesurées a
Pinios ont montré aussi que, dans la partie
de la digue élevée en une seule étape de 5
mois, les pressions interstitielles ne sont
pas plus grandes que dans l'autre zone. Le
maintien d'un méme profil pour toute la digue
est donc justifié.
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DEEP BRACED EXCAVATION WITH HIGH GROUND WATER LEVEL
ETAIEMENT D'UNE EXCAVATION PROFONDE DANS LA NAPPE PHREATIQUE.

J. HUDER, Prof., Dr. Sc. Techn. ETH

Laboratory for Hydraulic Research and Soil Mechanics, Swiss

Federal Institute of Technology, Zurich, Switzerland.

SYNOPSIS The comstruction of a deep, narrow excavation in mainly lacustrins deposits with a high ground water level
is described. The safety against piping is increased by drainage with wells. That way it is possible to excavate the
plastic material mechanically. The uplift forces, which are not taken up by the weight of the building, are anchored
in the ground by piles. The horizontal pressures are talsen up by the oeilings, which were tuilt in after each exca-
vation phase. The cut-off walls have been controlled, the results of the mmasurements are discussed.

INTRODUCTION

A four underground floors basement had to be built in an
essentially lacustrine deposit, in a limited construc-
tion area of about 40 x 60 m on a slight slope. This
ground with a high ground water level presents some in-
teresting problems, both for the construction and for
the final state. The possible type of sheet-piling had
to be established; special measures had to be taken to
obtain enough safety against piping with a minimal
length of the sheet-piles. The uplift forces could not
be compensated by the weight of the buillding alone, so
that it had to be anchored in the ground. The construc-
tion height was limited by law, as well as a permanent
drow down of the ground water level. The conditions set
to the usable space could only be brought about by a
double tanking with an intermediary insulation. The me-
chanical excavation of the materisl was only possible
with an effective drainage.

The heavy railway traffic which goes longitudinally next
to the excavation site and transversally over a bridge
for tramways over the street, required additional atten-
tion during construction. (Streich et al., 1968)

GBOLOGICAL SITUATION

The site of the building is situated at the edge of a
lateral moraine. Based on extensive informations given
by the construction of the nearly buildings, a glacial
till, varved decomposed moraine and lacustrine deposits
could be expected as subgrade. During the excavation of
the railway tunnel, which is directly adjacent to the
construction area, the materials of the moraine were
principally of clayey nature, somewhat esandy to gravelly
with partisl stratification,in some places very blocky
and with lenses of sand.

GBOTECHNICAL INVESTIGATIONS

The geotechnical prospection was performed by rotary co-
re drilling until 35 m depth. The moraine was found in
proximity of the tunnel portal. The depth of the moraine
diminishes with increasing distance from the tunnel.
Signs of the decomposed moraine get then more evident.
Though the moraine does not show any stratification, a
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clear stratification appears in the deocomposed moraine
with a sharp separation between the strata. Almost half
of the area is covered by lacustrine deposits. The mate-
rial is clearly stratified in varved structure.

At a distance of about 50 m the influence of the sedi-
mentative action of the water in the site of the subgrade
is evident. The unit weight of the moraine material de-
creases from 2.27 t/m> to 2,12 t/m> in the decomposed mo-
raine and in the lacustrine deposits. The average water
content increases respectively from 12 to 19%. The great
variation of the single strata made a correlation diffi-
cult. The liquid limit has an average value of 14 to 25%
and the plastic limit one of 9 to 14%. A quarter of the
examined specimen were not plastic. The used USCS classi-
fication system shows mostly a ML to a ML-CL material.
Only a few samples of the lacustrine deposits are classi-
fied as a CL material. The clay mineral is unusually ac-
tive. Figure 1 shows the typical granulometries of the
three formations.

Clay| Gravel
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3 7
£ a0
> 1
2 60 —
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a 40—
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Diameter of panticle in mm
Fig. 1 Typical grading curves of underground materials

The shear angle wae determinded with a series of consoli-
dated undrained tests to f "= 35°. The undrained shear
strength varies between 0.18 kdcm2 for the lacustrine
deposits and 1.40 kg/ em? for the undisturbed moraine.
These results could not be classified in function of the
depth or the water content because of the variable stra-
tification of the material. Therefore no cohesion was
taken into account for deeignm.
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The permeability of the moraine was determined to approx.
5 « 106 cm/sec. It increased for the decomposed moraine
and for the lacustrine deposits respectively to 5 - 105
ca/sec because of the stratification. The relation of
vertical to horizontal permeability was estimated to be
about 1:100. The given values for the horizontal perme-
ability were used in design.

The conditions of the ground water were determined with a
great number of pore water pressure measuring devices.
The measurements showed a slight fall of the water table
from the tunnel portal to the fartest edge of the exca-
vation. The ground water reacts in the deep layers less
and very inertly to external influences, contrary to the
superior strata. In the upper strata the influence on the
ground water by the drainage, for instance the drainage
of the station area and through the tunnsl construction
has to be mentioned.

SERET-PILING OF THE EXCAVATION

Different types of sheet-piles were taken into conside-
ration. The great depth of the excavation, the density
of the material and the need for the perpendicularity of
the enclosing walls were factors for choosing a cut-off
wall with the bentonite slurry method. A4 full-scale test
yielded the following important results:

- the proposed procedure makes possible to
set up the enclosing walls to the desired
depth;

- the separation of the silt and fine sand
components from the bentonite suspension is
possible;

~ the noise is reduced to a minimum by that
construction method.

The situation at planum and a cross section with the
main elements during construction are given in figure 2
and figure 3.
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BRACED EXCAVATION

depth of wall for
factor of safety F=2,0
in relation to shape and
dimensions of excavation

00

Fig. 4 Three—dimensional representation of the
excgvation

PIPING

The calculstion of the seepage flow conditions of the
excavation was made with the aid of flow nets and com-
pleted along the suggestions of Mc Namee 1949, Marsland
1954, Harza 1931. A homogencus subgrade was assumed in
first approximation for the drawing of the flow nets;
especially it was assumed that the permeabilities in
horigontal and vertical direction were to be the same.

The influence of the width of the excavation and of the
edges of the cut-off walls had to be especially studied.

The geotechnical profile of the subgrade material, and
the maximm water pressure in different stratification
profiles are the main factors for the design of the ex-
cavation to avoid piping. The values for the calcula-
tlons of the cut-off wall were known in first approxi-
mation for the case: which is of interest to ug at this
place. The situation of the construction area with heavy
traffic, and its slight slope were also decisive factors
for the determination of the necessary depth of the cut-
off wall. The requested depth for a safety factor of

F = 2.0 againat piping is marieed in figure 4. The diffe-
rent depths result from the concentration of the seepage
flow as a function of the excavation width resp. of the
corners. The indicated depth is plotted there as compa-
rison to the executed one. An increase of the safety
would bave ment of course an expensive prolongation of
the cut—off wall. Therefore it was indicated to increase
the safety by other effective measures.

DISPOSITION OF DISCHARGING DRAINS

The potential field in sheet piled excavation can theo-
retically be influenced only by a variation of the bor-
der oonditions of the contimity equation. On the right
side of figure 5 is represented, as illustration, the
seepage flow of the excavation with the walls and on the

Flaw net

without drauns
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Pig. 5 Flow nets without drains and with drains

the left,as an opposite, the flow net forced by drains.
The seepsge net vas investigaded for an excavation width
of 33.0 m with 15.0 m of difference between the water
levels. As the figure shows, the seepage net is strongly
influenced by the construction of discharging drains.
The seepage line in proximity of the cut—off wall be-
comes a potential line and in the flow net which.results
from this, the flow pressure is decreased in direction
of the forced potential line. Here ths influence of a
drain on the safety against piping is evident. Further,
one recognizes the differential decrease either of the
potential or of the flow pressure in both cases. On the
right side of the figure one can see how the seepage
forces are decreased mainly in the ineide of the exca-
vation and consequently raise a danger to piping; on the
other hand, as is shown in the figure on the left side,
the flow pressure, influenced by the drains, is elimi-
nated almost completly on the outside of the excavation.

excess pore water pressure
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The path of percolation, which is shortened by the drains
means therefore an increase of the hydraulic gradient
and causes a greater water percolation. The resulting
higher quantity of water to be pumped is of minor im-
portance because of the low permeabilities.

The effect of the discharging drains on the seepage flow
and consequently on the safety against piping is evident.
There are drawn the excess pore water pressures in 3 m
resp. 15.50 m depth for the both cases discussed (Fig.6).
While a safety factor of F = 2.0 against piping results
for the normal case with a cut—off wall in 15.50 m depth,
the eafety increases to F = 7 with the construction of
discharging drains, and that for both depths, i.e. in

3 m and 15.50 m.

The reduction of the potential difference between the
exterior ground water table and that one inside the ex-
cavation loads the subgrade in direction of the seepage
flow. Because the flow conditions are different in both
considered cases, the resulting forces also have to be
different.

On the outside of the excavation no settlements were to
be expected. The seepage forces are acting as a load on
the underground, the excavation caused a discharge in
the opposite direction. The comparison of the stresses
from both cases of loading shows, that for a sheeted ex-
cavation these two influences are approximatively in a
state of equilibrium. In the case of the excavation with
discharging drains, where the load on the outside of the
excavation is greater than in the first case, additional
loads appear in this zone. The additional vertical stres-
ses caueed by the flow against the drain, appear in gre-
ater distances from the excavation.

The estimations of the influences show, that in the
special case of this new building, one did not have to
take into account settlements, so that it was possible
to use theoretical considerations for the design of the
sheet pile against piping. The required depth of the wall
could be considerably reduced in comparison to the clas-
sical solution. The depth was by far determined by the
statics of the braced excavation. The final depth of the
cut-off wall is also marked on figure 4.

24 drains were drilled down for a safe discharge of the
uplift forces in the excavation. The depth amounts to
15 m under the foundation level. The drains are filter-
wells, so that, if needed,they can be used to lower the
ground water table in the excavation by pumps, or for
controlling piezometers. It was expected that through
this arrangement the excavation could be done mechani-
cally.

CONSTRUCTION

The construction of a horizontal working table required
extensive supports. The height of the wall on the far
side from the railroad amounts to 4-6 m. It was built as
an anchored cut-off wall with 35 anchors of 18 t traction
each and 8-11 mm length. Through this arrangement, it was
possible to create a working table for the next stage of
the building. (Erd- und Felsanker 1965)

The cut-off wall (bentonite slurry method), 80 cm thick,
was built by the suction boring method in elements of
3.5 m. The separation of the bare sediments from the ben-
tonite wash requested a special equipment. Some tests
showed that 37% of the excavated material could be sepa-
rated by screening, 6% by sedimentation and 8% by a cy-
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clone separator, 49% of the fines(¢ ¢0.02 mm) remained
in the bentonite slurry. For each element the slurry had
to be renewed.

T W
'1."“-

Wl

Fig. 7 View into braced excavation, left anchored wall

The wall reinforcement is about 67 kg of steel per sqm
of wall. The concrete work has been executed by the con-
tractor method. The cement content was 350 kg/m3, the
water-cement factor 0.58-0.60.

To take up the surplus uplift forces 38 anchors of 85 t
traction each were needed. 15 of them are traction piles
with the anchor head at the height of the foundation
plate, and 23 are combined compression and traction piles
with the anchor head at the height of the ceiling over
the first underground floor. All piles were built to a
depth of 15 m under the foundation level. The lower 7 m
constituted the anchoring distance. The anchor pipes were
perforated on this length for the anchor injections. The
bearing resp. the traction capacity of a pile was tested
in situ.

Fig. 8 Excavation for first underground floor. The
slab supports are welded at the steel columns



BRACED EXCAVATION

The excavation was braced by the reinforced ccncrete
ceilings, which were built in from the top to the bottom
corresponding to the advance of the excavation (Fig. 7
aniB). The pilee supported the ceilings. Operating aper-
tures in the ceilings were used for the excavation, the
transport of building materials and the natural ventila-
tion of the excavation. The outlet of the exhaust gas of
the trax excavators was increased by two ventilators in
the 37 and 4*P underground-floor. The bracing of the
ceiling shuttering was directly put on the ground, which
had been previously built.

The 24 discharging drains were built as wells by the ro-
tary method from the working table.

These wells served also to lower the ground water table
in the inside of the excavation. The ground water level
was sunk for each excavation phase to the desired posi-
tion, ainimally to 50 cm under the excavation level.

9 pumpe were put to work at the beginning, while the
other wells were used for checking the situation of the
ground water table. More pumpe were necessary with in-
creasing depth. At the end of excavation 17 pumpe were
working. The max. water quantity pumped was 100 liters/
min.

The ground water table was controlled inside and outside
of the excavation by piezometers.
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CONTROL MEASUREMBNTS

Measurements were carried out to control the movements
and deformations during the period of construction. Such
measuremsents could be made indipendently from the ad-
vance of work. The movement of the wall head was additio-
nally controlled by optical devices. The wall deforma-
tions were measured with vertical collimators of 30 m
length through 150 mm diameter tubes, which were built
in the wall. Each tube has been provided with 10 control
marks (F‘ig. 9). The respective marks could be illumina-
ted for each measurement by a lamp, which could be moved
on a rail up and down in the tube. The individusl defor-
mation of a mark derives from the difference between two
measurements. The exactitude of the measurements with
the vertical collimator was about 1.5 mm for the lowest
points. The results of the measurements are plotted as
differential displacements on figure 10. The measured de-
formations from the beginning of the excavation to the
excavation to a level of -6.5 m mid of June are very
small. The active earth pressure' should have been taken
up to a great extent by the cohesion of the lacustrine
deposits, as it was determined for this material.

Important deformations were measured in the following ex-
cavation phase. They did not decrease though the ceiling
had been built in after the excavation. A similar shape
shows the next excavation phase, with the difference that
the deformation following the construction of the ceiling
is greater, perhaps also because of the longer inter-
mission.

View into the bracing system at end of
foundation works

Fig. 11
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Subsequently the excavation during the last phase was
built in stripes, and the bottom was immediately built
in. Figure 10 shows the deformations, which appeared
when the foundation works were completed. (Fig. 11)

The calculation of the cut-off wall was made according to
Blum theory (Blum 1931). The comperison of the calculated
values with the results of the measurements is only
approximatively possible. The moment of inertia varies
by t+ 30% because of non equal wall thickness. Further,
the bracing forces of the ceilings can only be calculated
approximatively because of the shrinking and creep of the
concrete. Within theses imprecisions the measured values
correspond well to the calculated ones, assuming the cla-
ssical repartition of the earth pressure.

The behaviour of the deformations of the 4 measuring tu-
bes is interesting. While tube IV lays in the lacustrine
deposits, tube I and III are representative for the de-
composed moraine, and tube II for the sound moraine. The
difference between tube I and III derives from the exter-
nal loading. At tube III the building, supported by the
wall, is higher than the working table.

The building outside of the excavation were controlled
periodically by a survey. No deformation could be re-
gistered there.

CONCLUSIONS

The meanwhile constructed building with manifold under
ground basement was executed according to the programme,
although the foundation conditions were difficult and
complicated. Considerable economies have been obtained in
the foundation by the described method. The calculated
safety was higher for this case than for the conventional
solution, and it was possible to test it any time by the
results of the piezometer measurement and the deforma-
tion controls of the cut-off walls.
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SOMMATRE,

Le percement d'une galerie d'adduction annexe de 1'aménagement hydroélectrique Hongrin-Léman (Suisse) st stop-
pé en Juin 1965 par la rencontre de cornieules écrasées gorgées d'eau sous une pression de IO bars et provoquant
un important débourrage; une déviation est nécessaire, 2 partir de laquelle est faite une reconnaissance soignée,
Apres essais infructueux d'injection et le drainage étant interdit, les études conduisent au choix de la congé-
lation; celle-ci, réalisée 2 1'avancement en deux phases (avec chambre intermédiaire au coeur des cornieules)
permet la réalisation de 85 m, de galerie, dont une soixantaine 2 travers le Trias aquifére écrasé. Le revé-
tement est exécuté en béton de ciment alumineux, 3 l'intérieur d'un chemisage métallique A raidisseurs assurant
la protection provisoire ainsi que 1'étanchéité et 1'armaturage définitifs de 1'ouvrage., Cette congélation,
d'une ampleur exceptionnelle, s'est avérée d'une sécurité et d'une souplesse remarquables,

INTRODUCTION,

L'aménagement hydroélectrique Hongrin-Léman est situé
dans les Préalpes vaudoises, a 1'est du lac Léman,
L'usine, implantée au bord de ce lac, entre Montreux

et Villeneuve, utilise, sous une chute max. de 878m. les
eaux accumulées dans un bassin de retenue d'une ca-
pacité totale de 52 millions de m3, créé dans la

vallée de 1'Hongrin (fig, I).

du bassin versant utilisé (200 GWh,par année), il per-
met de faire de la compensation énergétique jouraa-
liere, hebdomadaire, voire saisonniére, Pour complé-
ter les apports du bassin versant naturel de 1'Hon-
grin, on a capté un certain nombre de torrents
voisins, dont les eaux sont amenées dans le bassin

de retenue par deux réseaux de galeries d'une lon-
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Fig, I - Plan général de 1'Aménagement Hongrin-Léman,

L'intér@t principal du complexe Hongrin-Léman, est
sa grande puissance de pompage, grlce A laquelle,
outre sa capacité de production provenant des eaux

gueur totale d'environ 23 km, : les adductions Est
et les adductions Ouest,
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Le réseau d'adductions Est comprend dans sa partie
terminale une galerie commune dont 1'excavation fut
entreprise, d'aval en amont, 2 partir de la rive
gauche du grand Hongrin, au lieu dit P&quier Clavel,
2 1l'extr8mité du futur lac artificiel, Cette galerie
d'une section de 5 2 8 m2 et de 3°/°° de pente,devait
obligatoirement traverser la chatne du Mont d'Or qui,
par sa constitution pétrographique et sa position
tectonique particulieres, fut a 1'origine de 1'ir-
ruption d'eau du I9 Juin 1965 et des difficultés de
percement exceptionnelles que les travaux de recon-
naissance mirent progressivement 2 jour, Ces dif-
ficultés allerent jusqu'a nécessiter, sur un trongon
d'une soixantaine de metres, un traitement du ter-
rain par congélation, traitement qui fut commencé en
mai 1967,

L'ACCIDENT DU I9 JUIN I965.

Commencée en Septembre 1964, 1'excavation (point A
de la figure 2) s'effectua sans incident notable
jusqu'a la date de l'accident, alors que la galerie
avait atteint la cumulée 1170 m. (B), En fait, la
tenue du rocher dans ce trongon ne pouvait &tre qua-
lifiée de bonne, de nombreuses zones ayant exigé un
souténement par cintres ou un rev&tement de gunite,
Mais les difficultés rencontrées étaient banales et,
en particulier, entre les cumulées 400 et I170 m,,
la traversée des schistes argileux a niveaux gréso-
calcaires alternant avec de larges passées d'anhy-
drite partiellement transformée en gypse, ne
rencontra aucune venue d'eau,

‘¢' Forage

e

—— Galerie excavee

Nouveau projet

Faille

—— Conduite enterree —=—  Ancien projet

L'accident se produisit le Samedi I9 Juin I965 2 4 h,

du matin, 2 la suite d'une volée (B). Les mineurs,
qui s'étaient abrités pendant le tir dans une niche

située 2 environ 200 m,du front d'attaque, trouvérent

en retournant 2 ce front une venue d'eau de 1'ordre
de I m3/sec,; ils eurent heureusement le temps de
faire demi-tour et de regagner la sortie.

Le jour meme ou dans la semaine qui a suivi, on put
faire quatre observations intéressantes

- initialement, la venue d'eau était chargée d'élé-
ments fins, mais n'apportait pas d'éléments grossiers;

- la venue d'eau ne provenait plus du front d'at-
taque de II70 m, mais de la cumulée IIOO0 m., environ
ol elle chutait de la calotte sous forme d'un épais
rideau;

- le débit était sujet 2 des baisses progressives
suivies de brusques remontées, oscillant ainsi
entre des valeurs estimées au minimum 2 I00 1/sec.
et au maximum 2 I000 1/sec, (phénomene de débourra-
ges et d'auto-colmatages);

- au bout de 24 h. le fond de la galerie commenga

3 se remplir progressivement de matériaux grossiers;

aprés une semaine, presque IOO m, de galerie furent
comblés,

Par la suite, durant 1'été I965, le front des maté-
riaux continua 2 se déplacer jusqu'a plus de 300 m,
du front d'attaque, tandis que le débit de 1'eau

se stabilisa autour de 300 l/sec., pour se maintenir
3 cette valeur jusqu'en Octobre 1965 ol il chuta
brusquement et définitivement A quelques 1/sec.
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Fig. 2 - Plan de situation de la région du Mont d'Or

A - Attaque Paquier Clavel

B - Accident du 19.6.1965

C - Déviation (lieu de la congélation)
D, G - Prises Raverette et Sepey

I

4
6

- Calcaires aquiferes du Mont d'Or; 2 - Dolomies et

calcaires dolomitiques aquiféres; 3 - Cornieules aquiféres;

- Anhydrite et gypse étanches; 5 - Schistes étanches
- Préalpes médianes; 7 - Nappe du Niesen,
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Le trongon de galerie aval (cumulées O 2 850 m.),
dans lequel la pose d'un second drain fut imposée
par suite de 1'obstruction du premier, fut relati-
vement facile a récupérer, En revanche le déblaie-
ment des matériaux accumulés sur les derniers 300 m
se révéla irréalisable économiquement et la décision
fut prise en Septembre I965 d'exécuter une galerie
de déviation (C) 2 partir de la cumulée 850 m., la
nouvelle galerie étant paralléle 2 l'ancienne et
distante de 70 m, de celle-ci,

TRAVAUX DE RECONNATISSANCE.

C'est 2 partir de cette galerie de déviation que la
reconnaissance par eondages fut effectuée; elle
visait essentiellement trois objectifs :

~ la détermination de la position du contact
aquifére pour la nouvelle galerie,

- la reconnaissance des roches au-dela du contact,

- enfin, la mise au point d'un traitement par in-
jections visant 23 étancher et 2 consolider la zone
3 excaver,

Les essais de traitement par injections échouérent
dans la zone se trouvant juste derriére le contact
aquifére (cornieules); par contre ils aboutirent

3 un résultat positif dans les roches situées
au-deld de ces cornieules, La rgconnaissance des
roches quant 2 elle, malgré des conditions treés
difficiles dans la zone aquifére (eau sous pression
de IO bars, terrain sujet au débourrage), réussit
parfaitement et un sondage carotté, long de 262 m.
permit d'échantillonner l'ensemble de la série ro-
cheuse située dans le prolongement de 1l'axe de la
galerie; ce sondage montra notamment la présence

de plus de cinquante métres de cornieules écrasées,

GEOLOGIE.

Les principes qui  président aux conditions géolo-
giques rencontrées semblent maintenant parfaitement
connus ; ces derniéres découlent de la juxtaposition
dans 1'unité appelée Complexe du Mont d'Or, de deux
formations distinctes

- 1'écaille aquifére du Mont d'Or qui correspond
grosso-modo 2 la chaine du méme nom; c'est a l'en-
trée dans ce massif que la galerie a été bloquée,

- les terrains étanches encaissants, Formés sur-
tout de schistes 2 niveaux gréso-calcaires (Flysch)
et de roches de la série anhydrite-gypse (Trias),
ils ne soulévent guére de difficultés par eux-m&mes
mais jouent un rdle indirect essentiel sur le plan
hydrologique,

En effet, le massif du Mont d'Or, constitué de
roches perméables, est une écaille fichée dans les
terrains étanches qui enveloppent complétement sa
partie inférieure; il en a résulté, a l'intérieur
de celle~ci, la formation d'une nappe d'eau inters-
titielle dont le niveau se trouve 3 une centaine

de métres au-dessus de celui de la future adduction
(Fig. 3).

La présence de cette nappe est la cause premieére
des difficultés rencontrées, Outre son effet de
pression, son volume considérable - la partie impli-
quée de la chaine du Mont d'Or s'étendant sur 5 2

6 km, avec prés de I km, de largeur -interdisait
toute solution de traversée par drainage. Ceci
d'autant plus que 1'eau emmagasinée corstitue un
réservoir naturel assurant la régularité des sour-
ces environnantes,
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-

Fig. 3 - Profil géologique
A - Attaque Paquier Clavel; B - Accident du I9.6,65
I a5 : Complexe du Mont d'Or (voir fig.2)

La deuxiéme cause des difficultés est 2a rechercher
dans la constitution de 1'écaille elle-m&me, plus
précisément dans la bande de cornieules (roche dolo-
mitique, vacuolaire, jaundtre, rappelant le tuf par
son aspect) qui ceinture cette écaille, Cette
cornieule, complétement écrasée par laminage tecto-
nique, ne fournissait au forage qu'une pite tendre 2
fins débris rocheux, avec par places des morceaux
mieux conservés la granulométrie d'échantillons
prélevés s'étendait du gravier a 1'argile, avec une
forte proportion de limons, La difficulté de franchir
cette roche en galerie provenait de sa grande sensi-
bilité au débourrage (irruption de matériaux solides)
et de 1l'impossibilité de la consolider par les
méthodes classiques d'injections,

Précisons que 1'échec des essais d'injection fut tout
d'abord attribué a 1'état de décompression du terrain
consécutif 2 1'effondrement survenu dans la premiére
galerie, On sait maintenant, grlce aux observations
faites lors de l'excavation en terrain congelé (Fig.
4 et 5) que cet échec provient de la présence d'an-
ciens conduits karstiques, comblés par des matériaux
fins trés peu compactés (limons et sables fins
varvés),

Fig, 4 - Echantillon de terrain congelé

C : Cornieule
K : Conduit karstique 2 remplissage stratifié,
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De tels conduits permettaient en effet au coulis d'in
jection de s'échapper massivement en direction de la
surface, comme ils avaient permis 2 1'eau de s'en-
gouffrer massivement dans la galerie. Cette remarque
explique aussi pourquoi, le jour de 1'accident du I9
Juin 1965, l'eau était seulement chargée d'éléments
fins (produits de remplissage des conduits karstiques)
et pourquoi les éléments grossiers n'apparurent que
plus tard et graduellement (érosion de la roche
écrasée au pourtour des conduits),

Les autres roches constituant 1'écaille du Mont d'Or
sont, d'une part essentiellement des calcaires de
bonne tenue mais qui nécessiteront des injections
d'étanchement (réseau trés dense de failles et frac-
tures aquiféres); d'autre part, intercalée entre ces
calcaires et les cornieules, une bande de 40 2 50 m,
de dolomies contenant une forte proportion de niveaux
broyés meubles sujets au débourrage, mais que, con-
trairement aux cornieules, les essais réveélérent
étanchables et consolidables par injections.On espére
par ailleurs que le second passage de cornieules,
situé 2 environ 800 m, du premier de 1l'autre cBté de
la chatne du Mont d'Or, pourra également s'effectuer
au moyen de méthodes classiques,

e .

Fig., 5 ~ Contact vu lors de l'excavation en terrain
congelé

C - Cornieule écrasée, aquifeére
A - Anhydrite compacte, étanche

Il y a lieu d'ajouter que, 3 la suite des difficultés
rencontrées par l'attaque de Paquier Clavel, et des
résultats d'autres sondages de reconnaissance exécutés
3 partir de la surface et d'une galerie en cours de
percement, le tracé du réseau des adductions Est fut
modifié (D, F, H) de fagon 2 le maintenir 2 1'exté-
rieur du Mont d'Or (ce qui n'avait malheureusement
pas été possible pour la galerie commune terminale,
la zone 2 éviter s'étendant trop loin vers le Nord -
Est).

CHOIX DE LA SOLUTION

Une consolidation par injection des cornieules écra-
sées aquiféres s'averait donc irréalisable, comme
était impensable un drainage de ces cornieules,

Toutes les méthodes connues d'avancement en terrain
difficile furent successivement étudiées, en particu-
lier 1'avancement 2 1'abri d'un bouclier jointif
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étanche , avec blindage du front d'attaque, Mais la
présence de blocs durs, décelés par le sondage de
reconnaissance, et les aléas dGs 2 la présence de
1'eau sous une pression de IO bars, amendrent la
Direction des Travaux 23 renoncer successivement 2
toutes les méthodes envisagées, pour retenir celle
de la congélation,

Rappelons-en bridvement le principe : créer, par con-
gélation, autour de la galerie 3 excaver, un anneau
de terrain gelé, d'une épaisseur suffisante pour sup-
porter les pressions en jeu,

Un des risques importants pouvant compromettre le
succes de cette méthode est la présence d'une circu-
lation d'eau active 2 1'intérieur du terrain, Pour
déceler une telle circulation éventuelle, de la fluo-
rescéine fut injectée dans un forage : 1l'analyse des
échantillons d'eau prélevés A toutes les sources re-
pérées dans la galerie et 2 1'extérieur (aux environs
immédiats du chantier), ainsi que dans un forage pa-
rallele situé 2 proximité du forage injecté, ne révda
aucune coloration visible; d'autre part, 1'eau préle-
vée dans le forage injecté, aprés une semaine, pré-
senta une concentration en fluorescéine identique a
celle du mélange introduit initialement,

On put donc raisonnablement admettre 1'absence de
circulation active d'eau,

IMPLANTATION DE L'OUVRAGE,

Le sondage de reconnaissance horizontal de 262 meétres
avait permis de déterminer un point de chacun des
contacts suivants : anhydrite-cornieule, cornieule~
dolomie, et dolomie-calcaire; on savait notamment que
la galerie aurait a traverser plus de 50 m, de cor-
nieules écrasées,

La galerie d'adduction devait donc &tre un tube

de 50 m. de longueur environ, vide ou plein d'eau,
encastré 2 ses deux extr@mités et soumis a 1l'effet
des poussées extérieures dont celle de 1l'eau sous
une pression de 10 bars,

L'étude géologique avait fait connaltre approximati-
veuwent les positions relatives de 1'axe de la galerie
et de la surface de contact, mais un seul point de
celle-ci avait été localisé dans 1l'espace.par le
sondage, Quelques observations faites lors de 1'acci-
dent du I9 Juin I965 laissaient supposer que cette
surface était extr@mement irréguliére et tourmentée,
La chambre de travail n° I nécessaire 2 la réalisa-
tion des forages-congélateurs devait avoir un dia-
metre d'excavation de 6,50 m, Pour des raisons évi~
dentes d'économie, cette chambre devait &tre placée
aussi prés que possible de la surface du contact,
Pour garder en tous points une épaisseur minimum

de roche solide, il était donc indispensable de con-
nattre la forme de cette surface du contact, Cette
détermination fut faite par plusieurs séries de son-
dages, exécutés en plusieurs phases, chaque phase
permettant de s'approcher un peu plus de ce

contact (Fig, 6)

On verra plus loin que le second contact (cornieule
dolomie) fut déterminé par une autre série de sonda-~
ges partant de la chambre de travail n° 2,

PROJET DE CONGELATION (fig, 7 et 8)

L'importance de la couverture nécessitait de réaliser
la congélation "2 1l'avancement"; par ailleurs étant
donné 1'épaisseur de l'accident, il s'imposait de
procéder en deux phases pour conserver aux forages
congélateurs une longueur raisonnable (moins de
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Fig. 6 - Maquette des sondages de reconnaissance
et de la surface de contact anhydrite~-cornieules

La premidre phase, qui permit d'excaver sur 38 m.de
longueur, comporta 49 congélateurs répartis sur 4
surfaces coniques ou "auréoles" coaxiales (longueur:
42 m,) et réalisés a partir de la chambre de travail
n°I; l'auréole interne (n°I) était convergente afin
d'assurer la congélation 3 coeur nécessaire 2 la
constitution du "bouchon" résistant 2 1'abri duquel
devait s'arr8ter, dans les cornieules, 1'excavation
de la chambre intermédiaire; 3 forages "externes" et
I "central" furent réalisés pour les mesures de tem-
pérature,

Un forage de décompression avait en outre été prévu
pour éviter la naissance de surpressions dangereuses
qu'aurait pu provoquer, sur 1l'anneau externe résis-
tant déja formé, la congélation éventuellement re-
tardée du "coeur" emprisonné par la fermeture de
1'extrémité de cet anneau; en réalité, ce forage
s'est avéré inutile,

< 2éme Congélation 52,00 M —————p
4—— 1*"* Congélation 4200m —————— P
s g 9 A B . g
a| 3| ! | Dolomie l fracturée ¢
BB S uy =l
. ————"
Anydhrite Cornwule§ -—
e b= % — —
............... —_—_—
—_—
. ———
—_—
ureole de congelateurs m -
Auréole d é 0 5 10 15 20
—— __ Auréole de sondages de mesure A B %
——— Sondage de décompression

Fig., 7 - Schéma général du dispositif de congélation,

Coupe A-A

Coupe B-B

Fig. 8 -~ Coupes AA et BB (voir Fig,7)

50 m,) en raison de la faible tolérance de déviation
admissible pour ces derniers,

Le dimensionnement de la protection "congelée" 2
réaliser fut déterminé en adoptant pour le terrain
glacé un taux de travail variant de I5 a 30 bars se-
lon les hypotheses; par expérience, on savait que les
terrains similaires offralent une résistance 2 1'écra-
sement de l'ordre de 75 bars a - I0°; des essais de
Laboratoire sur échantillons prélevés dans les son-
dages de reconnaissance confirmérent cette valeur et
donnérent I00 bars pour - I5°; pour réduire au mini-
mum le fluage sous charge, on admit que la tempéra-
ture de la masse congelée devrait 8tre la plus basse
possible (-I5 a -20°), et en tous cas ne pas 8tre
supérieure 3 =I0° en périphérie du volume pris en
compte pour les calculs de stabilité,

L'espacement maximum des tubes congélateurs "externes"
fut 1imité 2 I,o0 m,, la déviation maxima admissible
étant fixée 3 0,50 m, dans les cornieules,
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Pour la seconde phase, on tint compte :

- des résultats des 4 nouveaux sondages de recon-
naissance exécutés 2 partir de la chambre intermé-
diaire pour mieux déterminer le second contact qui
s'avéra situé en fait 2 pres de 60 m. du premier,

- des enseignements tirés de la premidre phase, 2
savoir essentiellement : possibilité de réaliser des
forages-congélateurs de 50 m, sans sortir de la to-
lérance de déviation imposée; inutilité d'un forage
de décompression,

Au total, la seconde phase comporta 42 congélateurs
de 52 m, en moyenne (sur 4 auréoles coaxiales) et

5 sondages de mesure de température (I central et &4
externes réalisés par équipement des 4 sondages de
reconnaissance); ceci pour un avancement de 46,50 m,
y compris la chambre terminale destinée 2 la reprise
du creusement de la galerie par d'autres techniques
dans la dolomie fracturée aquifeére.

CONDUITE DES OPERATIONS (Fig. 9)

A partir de la rencontre des congélateurs convergents
(aux environs du contact anhydrite-cornieules pour
la premi2re phase), ceux~ci furent coupés pour per-
mettre la poursuite de l'excavation; leurs extr@mi-
tés furent rebranchées par conduites spéciales sur
le circuit de saumure chaque fois que 1'évolution
des températures rendait cette réalimentation
nécessaire,

La réalisation de la chambre intermédiaire constitua
la partie la plus délicate des opérations en raison
des dimensionsspectaculaires de 1'excavation (8,50m
de longueur et 6,50 m de diam2tre) et de sa situatim
au coeur de la masse de cornieules. On commenga par
creuser une galerie centrale de section minima jus-
qu'au futur fond de cette excavation d'ou l'on

entailla radislement le terrain pour retrouver
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les 6 congélateurs de 1l'auréole
et dont on raccorda les parties
lisations générales de saumure; les parties termina-
les des 3 congélateurs centraux (auréole n° I) furent
eux aussi pareillement rebranchés; ces dispositions
permirent alors une réinjection importante de frigo-
ries dans toute la masse du "bouchon" de protection,
réinjection justifiée par :

- une longue non-alimentation des 3 congélateurs
centraux,

- la nécessité d'abaisser au maximum la température
de ce bouchon pour limiter le fluage,

- 1'utilité de créer dans le dit bouchon une ré-
serve frigorifique lui permettant de jouer son r8le
suffisamment longtemps pour permettre 1'ach&vement
des travaux aprés 1'arr2t de la congélation (notam-
ment, durcissement du béton du fond).

L'élargissement & pleine section fut ensuite entre-
pris a partir du début de la future chambre, et
totalement exécuté en une seule phase, avant pose
des viroles et bétonnage,

n® 2 que 1l'on coupa
terminales aux cana-

QUELQUES PRECISIONS SUR LES TRAVAUX DE CONGELATION

. Forages congélateurs_: Toutes dispositions fu-
rent prises pour respecter impérativement la tolé-
rance de déviation; deux perforatrices puissantes sur
glissieére étaient montées sur un jumbo spécial ex-
trémement rigide 2 plateau diviseur permettant le
positionnement précis de chaque forage, 1l'ensemble
pivotant autour de 1'axe de la chambre de travail
(Fig.I0); la perforation fut réalisée a la boue
bentonitique, 3 travers un tube-sas scellé, au moyen
de tiges-tubes de 3"I/2 trés rigides, 3 raccords
parfaitement étanches et entrainant un outil tricOne
de 3"3/4,

Le contrBle de la déviation fut fait 2 1'aide d'un
appareil 2 jauges extensométriques spécialement

étudié et construit pour ce chantier,
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' Flg.IO - Le jumbo et ses 2 perforatrices
(Photo Germond - Lausanne)

Chaque tube fut ensuite obturé par un bouchon termi=-
nal, puis soumis 3 un contr8le rigoureux de son
étanchéité (sous 30 bars) en vue de son utilisation
directe comme congélateur; il fut ensuite équipé de
sa t8te et de sa tubulure d'introduction de saumure,
puis raccordé par vannes pour isolement éventuel aux
couronnes alimentées par les deux conduites générales
de circulation de saumure, (Fig. n° II)

. Centrale frigorifique : Elle fut installée dans
le trongon abandonné de galerie; de ce fait on dat
se limiter a des groupes peu encombrants : 4 groupes
3 ammoniac, totalisant I70 cv, et capables de produi-
re ensemble environ 200,000 frigories-heure 2 -20°;
refroidissement par 1'eau du gtte provenant de l'ac-
cident,
L'installation était munie de tous les dispositifs

de sécurité nécessaires (porte d'isolement, ventila=-
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Fig. II - Début du creusement de la premiére phase

tion aspirante, rideaux d'eau, détecteurs d'ammoniac,
etc,.); elle ne fonctionna qu'a 50 % de sa puissance
pendant les périodes de creusement et bétonnage.

dans les sondages thermométriques ont permis de
suivre pour chaque phase la formation de la masse
glacée, puis 1'évolution de la température de cette
masse au cours des travaux de creusement et de béton-
nage; on a pu ainsi avoir 2 tout moment une idée
suffisamment précise de l'épaisseur et de la valeur
de la protection réalisée,

La figure n° I2 représente graphiquement la progres-
sion de la congélation dans le terrain 2 1l'extérieur
de 1'auréole externe des congélateurs de la premildre
phase, Chaque sondage thermométrique, muni de 4
sondes placées a 8, 17, 29 et 42 m, divergeait par
rapport 2 cette auréole; ces sondes se trouvaient
donc 2 distances croissantes du congélateur le plus
proche; le graphique a été établi en projetant les
mesures de ces sondes sur un méme profil en travers,
en supposant donc le terrain isotrope et la tempéra-
ture constante le long du congélateur,

TRAVAUX DE CREUSEMENT ET DE BETONNAGE,

L'exécution d'un rev@tement en béton armé, dans un
terrain dont la température est de l'ordre de -20°,
présente beaucoup de difficultés, La présence d'ar-
matures rend déja habituellement difficile la mise

en place correcte du béton et 1l'obtention d'un revé-
tement étanche, L'eau ambiante étant fortement sélé-
niteuse (jusqu'a 2 gr.de sulfate par litre d'eau),
1'étanchéité du revetement prenait ici une importance
primordiale, Or, apreés 1l'exécution du trongon de gale~
rie situé immédiatement avant la chambre de travail

n® I (revetement fortement armé), des venues d'eau
importantes étaient apparues; ce trongon de galerie

et cette chambre étant situés dans l'anhydrite, roche
soluble, ces venues d'eau augmentaient rapidement avec
le temps (I litre par seconde et par jour); ces venues
d'eau furent stoppées par injection, Mais cette métho-
de ne pouvant &tre appliquée dans la cornieule, il
fallait, d'une part éviter 1l'ouverture de fissures
dans la roche et le terrain gelé, d'autre part, réali-
ser un rev@tement aussi étanche que possible,

Ces criteres amendrent la Direction des travaux 2
prendre les dispositions suivantes :

- exécution impérativement sans explosifs des
excavations des chambres I et 2 et de la galerie en
terrain congelé,

- mise en place, entre le terrain et le rev@tement
en béton, d'une chemise d'étanchéité,

CONGELATION
E o °
S N
d o © ©| fSchéma de La progression
- "O o
597 de la congélation autour
i ©
! S g - d’un tube supposé seul
| =
i ©
| c = 2
| ~N
| [ X N]
: 3.00m
! ’,/
= /
i g /178
i Olw / ! “ [
°|a ;1§ o3
a = e
a1s /1] o e
cla / o o
w |2 1 -
s Y Sl g%
E ole j; c §
LY ! f “;
c /ol s 3
~ /o h |
/ 2.00m
Sonde M1._42
— 1.50m
1.00m

Sonde M1.29

! | Sonde M1.17 _
t ~ 0.50m
i
| Sonde M1. 8
[ -9
! Température

. T . . =
9 -30° -20° -10° 0 +10°
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- suppression des armatures dans le rev@tement
lui-méme,

Différents moyens furent utilisés, avec plus ou moins
de succes, pour l'excavation en rocher : éclateurs,
marteaux~piqueurs, cartouches de gaz carbonique,
haveuse 3 roche, forages de prédécoupage.
L'excavation de la cornieule gelée fut entidrement
faite au marteau-piqueur,

Malgré la grande sécurité présentée par la méthode de
congélation, on estima prudent d'étayer le terrain
aprés excavation, On combina alors 1'étayage, 1'étan-
chéité et 1l'armature, en posant un blindage mince
contre le terrain, immédiatement aprés creusement,

Ce blindage constitué d'éléments de I/4 de cercle
d'une longueur maximum de 1,40 m,, entiérement soudés,
fut raidi par des cerces tous les 0,70 m, soudées a

la tdle et donnant le moment de résistance nécessaire,



PFISTER, NORBERT, BARBEDETTE and POTEVIN

Ces cerces assurdrent en outre la liaison entre le
blindage et le béton dans lequel on n'efit A ajouter
que quelques barres de répartition, le tube métalli-
que continu, d'une extr@mité 2 1'autre du trongon de
cornieule, jouant ainsi le r8le d'armature,

Pour emp@cher qu'aprés le dégel du terrain, des ve-
nues d'eau se produisent entre le blindage et le
rocher, dans le trongon d'anhydrite situé entre la
chambre n°® I et la surface du contact, des injectiors
d'étanchéité furent prévues en deux phases : immédia
tement aprés la mise en place du blindage, puis apres
le bétonnage et le dégel du terrain, Pour éviter des
déperditions du coulis de la premidre phase, on réa-
lisa, 2 chaque extr@mité du dit trongon, un "joint
de glace" au moyen d'un petit congélateur annulaire;
ces joints devant @tre entretenus jusqu'a la fin des
travaux du fait que le coulis, gelé dés son injec-
tion, ne pouvait faire prise qu'apres dégel général,

Malgré toutes les précautions prises pour que le bé-~
ton frais arrive 2 une température d'au moins + 20°,
ce béton gelait dés sa mise en place; comme il ne
pouvait 8tre question de maintenir le coffrage jus-~
qu'au dégel de 1'ensemble, on utilisera un béton de
ciment alumineux (dosage : 300 kg/m3) faisant prise
3 basse température et permettant meme un décoffrage
treés rapide grce 2 sa résistance initiale élevée,

ESSAIS GEOTECHNIQUES

Etant donné la nature trés particuliére de la cor-
nieule écrasée, il n'avait pas été possible d'en
prélever d'échantillons véritablement intacts lors
de la reconnaissance initiale; les essais géotech=~
niques réalisés alors fournirent des résultats utiles,
mais il fallut cependant baser surtout les calculs
de stabilité sur des hypotheses déduites d'expérien-
ces antérieures,

Par contre, un programme d'essais sur de nombreux
échantillons prélevés in situ et transportés avec le
plus grand soin fut entrepris dés que la galerie pé-
nétra dans la cornieule congelée, Il était en parti-
culier essentiel de contrdler les hypothéses initia-
lement adoptées concernant, par exemple, la variation
de la résistance 2 la compression et 1'importance du
fluage sous charge en fonction de la température,
Dans une premidre série d'essais réalisés sur échan-
tillons cylindriques non frettés, on chercha essen-
tiellement 2 déterminer la vitesse de fluage sous
charge constante, pour plusieurs valeurs de la
température; on constata bien sr que cette vitesse
diminuait avec la température et la contrainte, mais
la nature plus ou moins rocheuse de 1'échantillon
avait une telle prépondérance qu'elle rendait douteu-
se toute tentative d'estimation de la valeur de
contrainte au-dessous de laquelle il n'y aurait plus
ou peu de fluage,

La seconde série d'essais fut beaucoup plus instruc-
tive : elle consista 2 déterminer, toujours sur
échantillons cylindriques non frettés, la résistance
3 la compression simple pour plusieurs températures,
et pour 3 vitesses constantes d'écrasement (5, I et
0,2 mn/mn,); les graphiques de la Fig. n° I3 corres-
pondent, par exemple, 2 la vitesse de 5 mm./mn,

Le tableau ci=-apr2s résume 1'ensemble des résultats:

Vitesse Résistance 2 la compression en kg/cm2ii
d'écrasement| “.28° |-17,5° | -13° | =7,5° | ~4&,5°
5 mm/mn, 99 80 62 5I 41
I mm/ma, — 53 45 21 -

0,2 mwn/mn, - 20 12 10 9
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La variation de la résistance moyenne en fonction de
la température, pour une vitesse d'écrasement donnée,
apparait clairement, Mais 1'extrapolation pour des
vitesses inférieures 2 0,2 mm/mn, est difficile 2
faire; il semble cependant que les résistances pour
faible vitesse convergeraient plus ou moins vers les
valeurs obtenues par les essais de fluage, c'est 2
dire vers des valeurs treés faibles,

Les essals géotechniques permirent de tirer les con~
clusions suivantes :

- matériau de constitution trés variable : de la
cornieule rocheuse 2 la roche altérée ou trés altérée
(gravier, sable, limons), et au limon sédimentaire de
remplissage de conduits karstiques,

~ variations importantes de la teneur en eau (6 2
23 %) et du poids spécifique apparent (2,07 a 2,37
gr/cm3).

- résistance a la compression dépendant beaucoup
de la vitesse d'écrasement et de la température,

~ le fluage ne deviendrait probablement négligeable
que pour des contraintes trés faibles,

- au dégel, diminution certaine du volume du terrain
et disparition de la résistance au cisaillement : les
pressions hydrostatiques seraient donc entiéres apreés
dégel de la masse,

Finalement il semblait bien qu'une rupture brusque,
sans avertissement, soit hautement improbable 2 basse
température, mais qu'il convenait cependant de sur-
veiller et mesurer soigneusement les déformations du
terrain gelé afin de déceler tout risque de rupture,

CONTROLES ET APPAREILS DE MESURE IN-SITU

La Direction des Travaux décida alors de procéder 2a
des contr8les de déformation du terrain en cours de
creusement; elle les compléta par des mesures optiques
d'alignement et de nivellement en vue de déceler en
outre tout déplacement de 1l'ensemble de la galerie,

Pour contr8ler le comportement de 1'ouvrage jusqu'a
la fin des travaux et aprés sa mise en exploitation,
et pour suivre 1'évolution des forces extérieures
pendant et aprés le dégel, un certain nombre d'appa-
reils de mesure ont été prévus :

- goujons scellés dans la paroi intérieure du re-
vétement,

- jauges de température 2 1'extérieur du blindage

- 8 cellules pressiométriques placées dans le ter-~
rain gelé, également 2 1'extérieur du Hindage et dans
une meme section transversale de la chambre intermé-
diaire (mesures des pressions radiales et tangentiel-
les), Une autre section de cellules est prévue pour
le trongon de la seconde phase,

CONCLUS IONS

Sur le plan géologique, 1'écaille du Mont d'Or est un
bel exemple, 2 grande échelle, d'une masse rocheuse
aquifeére insérée dans une formation étanche, les exu-
toires de la nappe d'eau étant situés 2 une altitude
supérieurd 2 celle de la galerie 2 percer, Ce cas
montre également d'une maniere frappante, une fois

de plus, les probleémes que la cornieule a de tous
temps posé aux constructeurs de souterrain, de par

sa mauvaise qualité intrinséque, sa porosité et sa
perméabilité, Mais ici ol s'ajoutait le fait qu'elle
était gorgée d'eau sous une pression de IO bars,
qu'elle jouxtait un important contact tectonique,
qu'elle était le sidge d'une érosion karstique et que
de plus le massif renfermait une réserve d'eau 2
chiffrer en millions de m3, la traversée de cette
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roche conduisait 2 des difficultés d'une ampleur tou-
te particuliere,(fig. 14)

I1 s'avéra finalement que seule la congélation pou-
vait permettre de vaincre ces difficultés exception-
nelles dans des conditions satisfaisantes de sécurité,
de délai et de prix;

Au moment de la rédaction de la présente communica-
tion, la premiére phase était complétement achevée
et le dispositif de congélation de la seconde phase
alimenté 2 son tour par la centrale; aucun mouvement
du terrain ne fut décelé au cours de la réalisation
du premier trongon, et notamment de 1'excavation
spectaculaire de la chambre intermédiaire située

en plein coeur des cornieules, confirmant ainsi que
le mur de glace avait été suffisamment épais pour
n'etre le siége que de faibles contraintes, et suf-
fisamment froid pour que n'apparaisse pas de fluage
sous ces contraintes,

Le procédé s'est avéré en outre d'une trés grande
souplesse, de nombreux congélateurs ayant pu &tre
aisément et rapidement coupés, déviés et rebranchés
en toute sécurité,

Cetteréalisation d'une ampleur exceptionnelle confir-
me bien que, si la congélation ne peut 8tre utilisée
dans tous les cas (absence notamment indispensable

de toute circulation active d'eau), elle peut per-
mettre de venir 2 bout de problémes insolubles par
les méthodes classiques; mais sa réussite exige

non seulement 1'établissement d'un projet rationnel,
mais encore une exécution trés soignée et contrdlée
en permanence, et notamment une trés grande précision
dans le positionnement des congélateurs pour lesquels
la tolérance de déviation admissible est treés faible,

La longueur cumulée des forages-congélateurs et ther-
mométriques est de 4,500 m, environ pour 85 m.percés
en terrain congelé (dont une soixantaine de métres

de cornieules écrasées),

A titre indicatif, 1'ensemble des opérations néces-
saires pour la congélation de la premiére phase
(2,400 m, de congélateurs, sondages thermométriques

45

et forages de prédécoupage; équipement et raccordement
des congélateurs; formation du mur de glace) a demandé
4 mois,

I1 est malheureusement trop tdt pour donner, dans la
présente communication, les résultats des mesures fai-
tes au moyen des appareils destinés A suivre le compor-
tement de 1'ouvrage,

Fig.
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Paroi moulée coffrée

A lined cast in situ diaphragm wall

Jean DESC®UDRES, Ingénieur de E.P.Z., Directeur de Swissboring S.A., Theaterstrasse 20, 8022 Zurich.

Résumé.
Réalisation a Lausanne (Suisse) d’'un mur de souténe-
ment bétonné dans une tranchée excavée sous bentonite.
Laface aval du mur visible, apres les travaux d’excava-
tion, présente un fruit; elle a €té réalisée a 1’aide de coffra-
ges métalliques mis en place dans la tranchée avant le
bétonnage.

Summary.

The building, in Lausanne (Switzerland,) of a concrete
retaining wall in a trench excavated with the use of bento-
nite.

The downbhill face of the wall, visible after the excavation
work, has a batter; it was made by using metal forms placed
in the trench before concreting.

Fig. 1. — Plan de situation.

1. Probleme posé (voir fig. I).

A Lausanne (Suisse) 1’élargissement d’une avenue obli-
geait a faire dans le flanc d’une colline une excavation
située en partie immédiatement en contrebas d’un immeu-
ble de six étages abritant une clinique.

Le mur de souténement a construire présentait une forte
courbure; il avait une longueur de 88 m et une hauteur
au-dessus de 1’excavation variant de 6 a 10 m.

Les terrains étaient constitués de haut en bas par une
couche d’humus d’environ 1 m, puis par des remblais de
2 a 4 m d’épaisseur de nature sablo-graveleuse, mais conte-
nant par endroits des restes de magonnerie, enfin d’une
moraine plus ou moins remaniée tres limoneuse et conte-
nant de nombreux blocs de gres.

Le niveau d’une nappe phréatique se trouvait a 3 m
au-dessous du niveau d’excavation.

2. Solutions possibles.

a) La proximité de la clinique faisait exclure d’emblée
toute solution comportant le battage de palplanches ou de
fers profilés (paroi berlinoise), la présence des blocs rendait
d’ailleurs ce battage assez problématique et risquait de
provoquer des ébranlements inadmissibles.

b) L’exécution d’'un mur en forme de L était possible a
condition de construire celui-ci par éléments alternés courts.
Ce mode de construction ne fut pas retenu d’une part pour
des raisons économiques, d’autre part par crainte des tasse-
ments difficilement évitables et enfin parce que 1’attaque
des tranches d’excavation perpendiculairement a 1’avenue
existante obligeait a la fermer au trafic durant toute la
durée des travaux.

¢) L’entreprise Swissboring S.A. (Zurich-Lausanne) pro-
posa I’exécution du mur de souténement dans une tranchée
excavée sous boue de bentonite. Cette solution fut retenue
pour les raisons suivantes :

— méthode la plus économique;

— méthode la moins bruyante (max. 70 décibels a 10 m;
ce qui correspond au bruit moyen de la rue);

— aucun risque de tassement ;

— minimum d’ébranlement, les blocs pouvant, a peu
d’exception pres, étre dégagés et extraits avec la benne
prévue pour l’excavation de la tranchée;

— empi€tement minimum sur 1’avenue a élargir, puisque
I’exécution du mur se fait entiérement a partir dune plate-
forme de travail dominant I’avenue (voir fig. 2) et que 1’ex-
cavation de I’élargissement peut se faire en progressant
parallélement a 1’avenue et en-dehors de son profil.
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3. Calcul de la paroi.

a) Buses :

Angle de frottement interne g = 35°,
Densité apparente (échantillon humide) y = 2,0 t/m?,
Pente du talus supérieur ............. 10 : 1,
Surchargeadmise. ..................
Rayon de courbureenplan...........
Ancrage a 1 m au-dessous du couronnement.

b) Principe de calcul : méthode analytique.

Détermination du coefficient de poussée... K = 0,286.
Détermination du coefficient de butée. .. .. K’ = 3,69.
Calcul de la fiche f et de la force d’ancrage A (voir fig. 3).

P =12yt +)%k

B = 1/2y /2 k.

En écrivant 1’équilibre des moments provenant de P et
de B par rapport au point O, on obtient une équation du
30 degré donnant f, on peut alors calculer P et B et enfin
A =P —B.

Calcul du moment en un point quelconque :

M) =AGx—D—12vx . K.3;

on obtient le moment maximum en dérivant cette expres-
sion et en ’annulant :

dM

— =A—1/2 . x2=0;

ax A 12vyk . x ;
d’ou la valeur de x pour laquelle le moment est maximum,
puis la valeur de ce moment.

4. Caractéristiques de la paroi réalisée.

Comme le montre la figure 2, la paroi moulée était exé-
cutée a partir d’une plate-forme de travail terrassée préala-
blement.

La portion du mur de souténement exécutée en paroi
moulée a les dimensions suivantes :

Surface .......... ... ... ...l 574 m2,
Hauteur totale ................... 6,40 a 8,90 m.
Hauteur découverte ............... 2,40 a2 3,90 m.
Longueur développée ............. 76 m.
Longueur des panneaux............ 3,60 ou 540 m
Rayon de courbure................ 30 m.
Epaisseur de la partic non excavée 0,60 m.
Epaisseur en téte des panneaux ..... 0,48 a 0,40 m.

La partie du mur de souténement exécutée en paroi mou-
lée est surmontée d’une ceinture de 1,70 4 2,00 m de hau-
teur, bétonnée de fagon conventionnelle au-dessus de la
plate-forme de travail avant d’excaver 1’élargissement de
I’avenue. Cette ceinture lie entre elles les tétes des panneaux
de la paroi moulée et supporte les 10 tirants horizontaux
de 30 t ancrant le mur au terrain a 1 m au-dessous de son
couronnement.

Aprés excavation et nettoyage, la paroi a été crépie en
meénageant des joints au droit de ceux séparant les panneaux
de la paroi moulée.

5. Particularité : coffrage en coin (voir fig. 2).

La face découverte du mur de souténement devait pré-
senter un fruit de 20 : 1. Pour remplir cette condition,
Swissboring plaga dans la tranchée pleine de boue de bento-

—— e
TAGUETS DE GUIDAGE
EN BETON FIXES SUR
L"ARMATURE

TOLE DE COFFRAGE

~ BOUE DE BENTONITE

BiIsEl IlANER AR ammi B

POSE DE LA TOLE DE COFFRAGE
ET DES COINS DE CALAGE

EXCAVATION ET POSE DE LA
CORBEILLE D'ARMATURE
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Fig. 2. — Plan d’exécution.

off
%

Fig. 3. — Calcul statique.

nite, aprés la mise en place des armatures et avant le béton-
nage, un coffrage en forme de coin qui donna d’emblée
au mur, son profil définitif jusqu’au niveau de la plate-
forme de travail, tout en économisant du béton et en évi-
tant des travaux de repiquage, cofiteux et bruyants.

Cette fagon de procéder appliquée a notre connaissance
pour la premiére fois, donna pleine satisfaction, a depuis
lors été appliquée également pour réduire I’é paisseur d’une
paroi a face verticale, le coffrage étant alors constitué en
coupe par une tdle calée par deux coins inversés.

6. Exécution de la paroi moulée.

L’équipe comportait 6 hommes.

A part la particularité mentionnée ci-dessus, I’exécution
du mur de souténement en paroi moulée ne présentait
rien d’inhabituel : I’excavation était faite par une machine
du type « Tranchesol » qui n’est autre qu’une petite grue
manceuvrant une benne a fermeture hydraulique; le béton
était approvisionné par camions mélangeurs, les corbeilles
d’armatures €taient confectionnées au chantier.

Le béton utilisé était composé d’agrégats roulés @ 0 a
30 mm avec une courbe granulomeétrique sensiblement
égale a celle de Fiiller, de 350 kg/m?® de ciment Portland
normal, sa consistance était plastique et sa résistance a
28 jours était d’au moins 300 kg/cm? Les armatures étaient
constituées d’aciers Box Ultra et Caron Ila, leur poids
moyen était de 47 kg/m? de paroi.

On exécuta d’abord un panneau sur deux (panneaux pri-
maires pairs), puis les panneaux intermédiaires (panneaux
secondaires impairs).

L’exécution de chaque panneau comportait les opéra-
tions suivantes :

— excavation a la benne sous boue de bentonite, & partir
de la plate-forme de travail (voir fig. 4 et 5);

— dessablage de la boue;

— pour les éléments primaires, pose des tubes de cof-
frage des joints;

— pose de la corbeille d’armature munie de taquets de
guidage en béton (voir fig. 5);

REMPLISSAGE DE GRAVIER ET
CONSTRUCTION DU MUR DE CEINTURE

BETONNAGE ET DECOFFRAGE



Fig. 4. — Vue générale du chantier avec la plate-formede travail
surélevée.

Fig. 5. — Plate-forme de travail. Au premier plan a droite
avant-saignée. A gauche corbeille d’armature avec taquets de
guidage et a I’extréme gauche, téle de coffrage et coins de
calage. A D’arriére-plan excavatrice a benne « Tranchesol ».

Fig. 7. — Paroi aprés I’excavation et avant le nettoyage, le

gravier de remplissage, par endroits imprégné de laitance

de ciment adhére légérement a la paroi. En haut, la ceinture
bétonnée avant ’excavation.

\-
R
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Fig. 6. — Pose d’un coin de calage derriéere la tole de coffrage.

— pose d’une tdle de coffrage suspendue a la partie
supérieure de la corbeille d’armature;

— pose des coins de calage de la tole de coffrage (voir
fig. 6) et réglage de ces derniers en prenant appui sur les
murets de I’avant-saignée;

— bétonnage par la méthode Contractor ;

— 4 heures apres la fin du bétonnage, déblocage des
coins de calage du coffrage a I’aide de petits vérins et retrait
de ces coins et des toles de coffrage;

— remplissage du vide ainsi créé au moyen de gravier;

— apres exécution des travaux d’excavation, nettoyage
de la paroi. Comme on le voit sur la figure 7, le gravier de
remplissage mis en ceuvre aprées le retrait des coins adhérait
légérement a la paroi et avait méme par endroits été impré-
gné de laitance de ciment; il n’y eut cependant aucune
difficulté a le détacher du béton;

— rectifiage et crépissage (voir fig. 8).

Fig. 8. — Mur de souténement terminé.
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Application de la méthode de la reprise en sous-ceuvre
a la construction de murs de soutéenement ancreés
en terrain meuble

Application of underpinning method to the construction
of retaining walls anchored in soils

G. CRIVELLI, Suisse.

Résumé.

La méthode de la reprise en sous-ceuvre appliquée aux
murs de soutenement est employée dans la construction de
batiments et de voies de communication tout particuliére-
ment lorsque la configuration du terrain requiert des déblais
considérables a flanc de coteau. Cette méthode s’est déve-
loppée a la suite de la mise au point des tirants en terrain
meuble. Elle se caractérise par une exécution de haut en
bas par ¢tapes successives, dont I enchamement est le
suivant : excavation mécanique jusqu’a un certain niveau,
betonnage de nervures verticales, application de béton
filtrant entre les nervures, forage des trous recevant les
tirants, pose et mise en tension des tirants, excavation
mécanique et manuelle du 2¢ palier, etc. La derniére
phase consiste a appliquer le revétement final sur le pare-
ment extérieur. Les avantages de la méthode de la reprise
en sous-ceuvre sont évidents : aucune excavation excessive
par élimination de la semelle stabilisatrice. Possibilité
d’adaptation des paliers aux conditions géologiques et
hydrologiques. Souténement immédiat du terrain mis a
nu a chaque étape. Prix de revient intéressant.

Avant de procéder au calcul statique il est nécessaire
d’étudier si 1’ouvrage soutenu peut tolérer de par sa fonc-
tion, un déplacement du mur ou pas. Le calcul lui-méme se
divise alors en deux parties : calcul des efforts dans les
tirants et calcul de la longueur des tirants. Le premier doit
prouver qu’en aucun cas l’acier des tirants ne dépassera la
limite apparente d’élasticité et le deuxieme que la longueur
des tirants sera suffisante pour ne pas compromettre la
stabilité de 1’ouvrage. Que la paroi se déplace ou non, un
contrOle des efforts dans les tirants doit étre effectué pen-
dant une certaine durée, c’est pourquoi il faut apporter
un soin tout particulier a la protection des aciers contre
la corrosion.

Summary.

The underpinning method applied to retaining walls is
used in building and road construction particularly when
the configuration of the ground requires considerable
cutting into a hillside. This method was developed as a
result of the development of under-reamed anchorages in
soft ground. It is characterized by working downward in
successive stages, the sequence of which is as follows:
mechanical excavation down to a certain level, concreting
of vertical ribs, application of concrete filtering between
the ribs, drilling of holes to receive the anchorages, placing
and stressing of the anchorages, mechanical and manual
excavation of the 2nd level, etc. The last phase consists in
applying the final coating to the outer facing. The advan-
tages of the underpinning method are obvious: no excessive
excavation through elimination of the stabilizing slab; the
possibility of adapting the levels to the geological and
hydrological conditions; the immediate retention of the
ground laid bare at each stage. An attractive cost price.

Before making the static calculation, it is necessary to
determine whether the structure retained can, by its func-
tion, tolerate a displacement of its wall or not. The calcu-
lation itself is then divided into 2 parts: the calculation of
the forces in the anchorages and the calculation of the

length of the anchorages. The first must prove that in no
case will the steel of the anchorages go beyond the apparent
elasticity limit and the second that the length of the ancho-
rages will be sufficient not to compromise the stability of
the structure. Wether the wall moves or not, a check on
the forces in the anchorages must be made for a certain
length of time, which is why special care must be taken
to protect the steels against corrosion.

1. Introduction.

La méthode de la reprise en sous-ceuvre appliquée aux
murs de souténement trouve un emploi prépondérant dans
la construction de batiments et de voies de communication,
tout particulierement lorsque la configuration du terrain
requiert des déblais considérables a flanc de coteau. Elle
peut également étre appliquée au blindage de fouilles de
batiments profondément enterrés. Cette méthode s’est
développée a la suite de la mise au point et de I’introduc-
tion sur le marché de tirants en terrain meuble, qui offrent
un grand nombre de solutions économiques a ce probleme.

A T’instar des murs coulés sous bentonite ou des parois
berlinoises, la méthode de la reprise en sous-ceuvre est
caractérisée par une excavation de haut en bas par étapes
successives, chacune de ces étapes étant immédiatement
bétonnée et ancrée de maniére a offrir une grande sécurité.
De plus elle permet, par rapport aux méthodes précitées,
d’incorporer une chemise de drainage derriere le mur et
d’améliorer 1’aspect du parement extérieur.

2. Méthode de construction.

La figure 1 représente schématiquement la succession des
étapes de construction. Le talus est entaillé du haut vers le

Fig. 1.

. Talus naturel.

Excavation mécanique de la premiére étape.
Réglage manuel du talus.

Coffrage de 1a nervure.

. Nervure bétonnée.

. Béton filtrant ou projeté.

Nervure ancrée.

Excavation mécanique de la deuxiéme étape.

LR LN E NS

191



bas. La différence de niveau entre 2 paliers successifs est
choisie en fonction de la' stabilité du sol. Des nervures
bétonnées sont ensuite appliquées contre la face verticale
de la fouille. Entre ces nervures, le terrain est assuré au
moyen de béton projeté ou de béton filtrant. Des trous
sont ensuite forés dans le sol au droit des nervures, per-
mettant de maintenir celles-ci au moyen de tirants [7].

Une fois la premiére étape terminée, I’excavation dela
deuxiéme étape peut commencer. La succession excavation,
bétonnage des nervures, remplissage des intervalles, forage,
pose des tirants, mise en tension se répete jusqu’a ce que
le niveau désiré soit atteint. Lorsque I’excavation est
achevée et que le squelette porteur est fixé, on peut pro-
céder au revétement final dont la fonction principale est
d’ordreesthétique mais peut également étre d’ordre statique.

Ce revétement présente un minimum de joints et sa mise
en ceuvre s’effectue en une coulée unique.

Le parement extérieur du mur peut étre congu selon les
désirs du maitre de I’ceuvre; un béton lavé par exemple
n’offre aucune difficulté d’exécution.

Une méthode quelque peu modifiée de reprise en sous-
ceuvre consiste a fixer des panneaux en béton préfabriqué
au moyen de tirants au fur et a mesure de I’excavation.
Cependant, ce procédé s’applique plutdt au blindage tem-
poraire de fouilles.

Les avantages de la méthode de la reprise en sous-ceuvre
sont évidents :

— aucune excavation excessive par élimination de la
semelle stabilisatrice. Ce facteur joue un trés grand role
dans les régions montagneuses, ou des pentes d’éboulis
tres abruptes doivent étre entaillées;

— progression rapide des travaux car la majeure partie
de I’excavation se fait mécaniquement;

— possibilité d’adaptation des paliers aux conditions
géologiques (des modifications peuvent sans autre étre
exécutées en cours de travaux);

— possibilité d’adaptation de la méthode aux condi-
tions hydrologiques (venues d’eau, sources, etc.);

— souténement immédiat du terrain mis & nu a chaque
étape;

— Prix de revient intéressant.

3. Calcul statique.

Le calcul statique se compose de deux parties distinctes :
3.1. Le calcul des efforts dans les tirants.
3.2. Le calcul de la longueur des tirants.

1. Effort dans les tirants.
On distingue deux cas, suivant que le mur peut se dé-
placer ou non.

3.1.1. Casdu mur pouvant se déplacer.

Dans ce premier cas, par exemple un mur de souténe-
ment pour voie de communication a flanc de coteau, les
tirants équilibrent la poussée des terres calculée d’apres la
théorie’de Coulomb. Cette poussée doit naturellement étre
muftipliée par un facteur de sécurité approprié lors du
dimensionnement des tirants. Sous une charge correspon-
dant a la poussée des terres multlpllee par le facteur 1.5
(ou dans certains cas a la poussée des terres au repos)
I’acier des cables ne doit en aucun cas étre sollicité au-dela
de la limite apparente d’élasticité. Une condition supplé-
mentaire peut étre formulée de la fagon suivante : dans
I’hypothése que 1’'un des tirants céde pour une raison
quelconque, les contraintes résultant du nouveau cas de
charge ne doivent en aucun cas dépasser la limite apparente
d’élasticité dans les aciers des tirants adjacents et dans
I’armature des nervures et du revétement. Si 1’on ne tenait
pas compte de cette condition, la défection d’un seul tirant
pourrait provoquer une réaction en chaine entrainant
I’écroulement de la totalit¢ de 1’ouvrage. Par contre la
tension de service des tirants devrait étre calculée en fonc-
tion de la poussée active multipliée par un facteur de
sécurité égal ou inférieur a 1.0, afin de permettre un dépla-
cement du mur engendrant cette poussée active. En effet
dés que la pression des terres dépasse la valeur de la
poussée active, le mur se met en mouvement et les tirants
subissent des allongements provoquant un amortissement
de cette élévation de poussée.
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3.1.2. Cas du mur ne devant pas se déplacer.

Il est des cas par contre, oi un déplacement de la paroi
permettant 1’établissement de la poussée active n’est pas
acceptable. Ce déplacement Al étant de I’ordre de grandeur

de de la hauteur 4 de la paroi, on classe dans la

1 000
catégorie des murs ne pouvant pas se déplacer tous ceux

Al o .1 .
pour lesquels A devra rester inférieur a 1000" Ceci
peut se présenter par exemple dans la reprise en sous-ceuvre
d’un immeuble déja existant. Un autre cas serait celui du
mur de souténement en bordure de route, lorsque 1’on veut
éviter toute fissure et autre dommage a des conduites en
place. 1l faut a ce moment faire intervenir dans les calculs
des poussées plus fortes que celles utilisées au paragraphe
précédent. Plusieurs méthodes sont alors a disposition,
qui se différencient par le choix des hypotheéses.

Parmi celles-ci, on trouve :

— la méthode de BRINCH HANSEN (une seule rangée de
tirants, point d’attaque des tirants fixes, paroi rigide);

— le trapéze des pressions d’aprés TERZAGHI ou
LeEamaNN. (Fixation par tirants avec effet analogue a
celui d’un étayage);

— I’hypothése de la poussée au repos (aucun déplace-
ment autorisé).

Les tensions de service a appliquer doivent correspondre
aux pressions calculées selon la méthode choisie, mais
sans faire intervenir de coefficient de sécurité. Pour le
choix des tirants, par contre, les efforts doivent étre multi-
pliés par un facteur de sécurité adéquat tandis que les
considérations précédentes concernant la limite apparente
d’¢élasticité de ’acier restent valables.

3.2. Longueur des tirants.

La longueur des tirants doit étre choisie de fagon qu’une
stabilité suffisante de 1’ouvrage soit garantie. Dans le
terrain, les tirants engendrent des contraintes augmentant
la résistance a la rupture par cisaillement du sol et em-
péchent ainsi la formation de surfaces de glissement cou-
pant ces tirants. Ainsi seules sont déterminantes les surfaces
de glissement passant derriére les zones d’ancrage des
tirants. La forme de ces surfaces (cercle, spirale, tra-
péze, etc.) n’influence que I’économie du projet. Il faut
pourtant prendre soin de vérifier que les surfaces choisies
peuvent effectivement prendre naissance et qu’aucune
autre surface ne présente une sécurité inférieure.

4. Protection anticorrosive.

La protection des tirants doit étre choisie en fonction
des propriétés du terrain (aggressivité de I’eau souterraine)
et de la durée prévue de I’ouvrage. La solution optimale au
probléme de la protection contre la corrosion consiste a
enrober complétement le tirant d’un coulis d’injection
comportant une injection primaire de scellement et une
injection secondaire a I’intérieur de la gaine. Cette méthode,
cependant ne conserve pas au tirant son élasticité et ne
permet pas non plus un contrdle permanent de I’effort
dans les cédbles. C’est pourquoi, dans tous les cas, 1’injec-
tion secondaire du cable ne peut avoir lieu que lorsque
la paroi et le terrain se sont adaptés au nouvel état de
charge et qu’aucun mouvement ultérieur n’est a prévoir.

Dans le cas ou le tirant doit garder indéfiniment son élas-
ticité, I’espace libre entre la gaine et 1’acier du tirant est
rempli d’une graisse anticorrosive. Cette opération peut
étre exécutée en usine ou sur le chantier, soit aprés la pose,
soit aprés la mise en tension du tirant. Dans la zone de
scellement, I’enrobage de 1’acier par un coulis d’injection
joue un role majeur.

Pour les tirants VSL en terrain meuble cet enrobage est
garanti puisque la zone de scellement du cable est cachetée
en usine par un cylindre de mortier armé. Ainsi I’unique
fonction de I’injection primaire est de conférer au tirant
une liaison avec le sol environnant sa zone d’ancrage.

Les tétes des tirants de contrOle devant garder leur élas-
ticité pendant une durée indéfinie, elles sont protégées
contre la corrosion au moyen de capuchons remplis de
graisse. Les tétes des autres tirants sont en général cache-
tées au moyen de béton.

Un exemple de tirant soigneusement protégé contre la
corrosion sera décrit au chapitre suivant.



5. Exemple : mur de souténement a Dérligen, sur les rives
du lac de Thoune, en Suisse.

Le tracé de la route nationale N. 8 a été choisi & flanc de
coteau en raison de la topographie du site. Situé le long de
cette route, le mur de souténement dont nous nous propo-
sons de décrire I’exécution a une longueur de 250 m et une
hauteur maximum de 12 m.

Sans ’utilisation de la méthode de la reprise en sous-
ceuvre le déblai occasionné par cet ouvrage aurait atteint
une hauteur de 30 m en admettant un talus de 3 : 1, ce
qui aurait entrainé d’énormes mouvements de terre.

Les nervures de béton formant le squelette du mur me-
surent 1 m de large sur 50 cm de profondeur environ et
I’exécution s’effectua par paliers de 4 m (fig. 2).

Fig. 2.

La succession des étapes de construction fut la suivante :

— préparation d’un talus de pente 1 : 1;

— exécution tous les 1 2 m d’une saignée de 1 m de large
permettant le bétonnage d’une nervure sur 4 (pente des
parois latérales de la saignée 1 : 1);

— stabilisation du fond de la saignée de pente 1 : 5 au
moyen de béton projeté légérement armé (environ 10 cm);

— forage des trous pour les 2 tirants supériecrs;

— pose des tirants et scellement au moyen de coulis
d’injection sous pression;

— coffrage, ferraillage et bétonnage des nervures;

— mise en tension des tirants.

Les périodes pendant lesquelles les nervures restérent sans
étayage furent quelque peu écourtées par rapport au pro-
cessus normal, par le fait que 1’on procéda d’abord au
forage des trous et au scellement des tirants avant de bé-

tonner les nervures. La durée de ces périodes critiques fut
comprise entre 1 et 2 semaines. Les nervures suivantes,
venant s’intercaler entre celles de la premiére série, furent
construites dans un ordre arbitraire. La chemise de drai-
nage, constituée d’un béton n’ayant pas d’aggrégats fins,
fut ensuite appliquée entre les nervures (fig. 3). L’ épaisseur
de cette couche de béton filtrant est de 20 cm et sa face a
I’air libre se trouve 10 cm en retrait du parement des ner-
vures, permettant ainsi le passage des armatures d’attente
horizontales.

La deuxi¢me étape d’excavation (fig. 4) jusqu’au niveau
du deuxiéme palier fut exécutée de maniére & permettre la
fixation immeédiate d’une nervure sur 4. Il faut remarquer
que la souplesse de cette mithode laisse & I’ingénieur le
choix de construire le mur par tranches horizontales ou
verticales selon les conditions de stabilité rencontrées dans
le terrain au fur et & mesure de l’excavation.

Un espace libre de 50 cm de hauteur fut ménagé entre
le béton. des nervures de 2 étapes successives, afin de per-
mettre aux nervures de prendre leur assise contre le terrain
sous I’action des tirants (fig. 5). Cet espace fut bétonné
une fois les tirants de I’étape suivante mis en tension.

Apreés ’achévement de la troisiéme étape on procéda au
bétonnage du parement du mur par panneaux de 12 X6 m
au maximum, et de 30 cm d’épaisseur, chaque panneau
étant séparé du suivant par un joint de dilatation reprenant
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Fig. 6.

également I’effort tranchant horizontal (fig. 6). Le lavage
de la surface du béton pzrmit en outre d’améliorer I’esthé-
tique du parement. La fixation de chaque nervure fut
exécutée au moyen de 5 tirants en terrain meuble VSL de
65 t, d’une longueur de 12 a 18 m et scellés sur 5 m dans
des éboulis trés hétérogénes. Les tirants furent d’abord
amenés a une tension de contrdle de 65 t puis reldchés a la
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tension de service de 40 t. D’une maniere générale, ce
test a 1’avantage d’éprouver la zone de scellement d’un
ancrage et de provoquer un tassement rapide des nervures
sur le terrain. Pour éliminer le danger de la corrosion, le
faisceau de torons entouré de sa gaine plastique fut enfin
protégé par un coulis d’injection secondaire.

Afin de déterminer la tension de service des tirants en
fonction du terrain rencontré, on procéda au préalable a
I’arrachement de 2 tirants d’essai. Les charges obtenues
furent de 140 et 150 t.

La mise en ceuvre et I’observation semestrielle de
20 tirants de contrOle permirent et permettent encore
d’étudier le comportement du mur dans le temps. Les
contrdles périodiques durent depuis 3 ans et s’étendront
vraisesmblablement sur 5 années. Cette étude fera proba-
blement I’objet d’une communication spéciale du Labo-
ratoire de recherches hydrauliques et de mécanique des
terres de I’Ecole Polytechnique Fédérale de Zurich.

Mention particuliére doit encore étre faite de la protec-
tion contre la corrosion des tirants de contrdle. La zone
de scellement fut enrobée d’un coulis de ciment armé d’un
tube perforé.

Dans la zone libre du céble les torons furent protégés
par une gaine plastique puis enrobés in situ d’une injection
de graisse spéciale. Au point de transition entre le scelle-
ment et la gaine, les torons furentsoigneusement enduits de
bitume. C’est en effet a cet endroit que d’un c6té, le ciment
de la zone de scellement se fissure, tandis que de 1’autre
cOté, une poche d’air emprisonnée au fond de la gaine peut
avoir empéché ’enrobage parfait des torons. Les tétes
d’ancrages furent enfin revétues d’un capuchon rempli de
graisse.

Les renseignements ci-dessus nous ont été communiqués
par les auteurs du projet MM. Dr E. STAUDACHER et
R. SIEGENTHALER, ingénieurs a Berne.
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Ancrages permanents réalisés en rocher
et en terrains meubles

Permanent anchorages in rock and soils

J. DESCEUDRES, Suisse.

Résumé.

Présentation de nombreux travaux exécutés en Suisse
par I’entreprise SWISSBORING S.A. depuis 1959. Les
exemples présentés illustrent les possibilités d’application
du procédé en particulier pour I’ancrage au terrain (rocher
ou terrain meuble) de conduites forcées, de turbines ou
d’autres éléments de construction, de murs de souténe-
ment, de galeries de protection ou d’autres ouvrages d’art
ainsi que pour la consolidation de talus instables. Indica-
tion des types d’ancrages mis en ceuvre, des méthodes
d’exécution et des résultats obtenus lors des controles
exécutés.

Summary.

Presentation of a great number of works executed by the
firm of SWISSBORING S.A. since 1959. The examples
presented illustrate the possibilities of application of the
process in particular for the anchoring to the ground (rock
or soft ground) of penstocks, turbines or other construc-
tion elements, retaining walls, protection galleries or road-
works as well as for the consolidation of unstable slopes.
Types of anchorage used, methods of execution and results
obtained in the course of checks are indicated.

1. Introduction.

En Suisse comme ailleurs la technique des tirants a fait
ses débuts dans le rocher. Dés 1951 Swissboring met en
place des tirants précontraints de type B.B.R.V., aussi bien
pour I’ancrage de machines et d’ouvrages divers que pour
le clouage et la consolidation de roche par précontrainte.

Le passage au domaine des tirants en terrain meuble
s’est fait des 1959, tout d’abord pour des ancrages provi-
soires, en particulier dans le cadre de blindages de fouilles.
Les expériences faites ont conduit a I’exécution, dés 1965,
d’ancrages permanents en terrain meuble.

La différenciation des tirants selon le milieu géologique
— rocher ou terrain meuble — dans lequel ils sont exécutés
est discutable. Pour le géotechnicien il serait plus juste de
parler de tirants en milieu indéformable (ou peu défor-
mable) et de tirants en milieu déformable. Car 1’on ren-
contre aussi bien des rochers déformables (roches myloni-
tisées par exemple) que des terrains meubles peu défor-
mables (alluvions sablo-graveleux compacts).

Les caractéristiques du tirant en « rocher » sont :

— peu ou pas de déformation du terrain environnant;

— facilité d’exécution (stabilit¢é du forage, scellement
simple).

Celles des tirants en « terrains meubles » sont :

— déformations possibles du terrain environnant;

— exécution généralement compliquée (mesures a
prlel;dre contre 1’éboulement du forage, scellement diffi-
cile).

II. Caractéristiques générales des tirants permanents Swiss-
boring.

Les ancrages permanents exécutés par Swissboring durant
les dix derniéres années sont tous caractérisés par :

— I’emploi de cables B.B.R.V. avec accrochage au
moyen de tétes repoussées a froid ;

— la préparation préalable du logement du tirant, le
forage étant au besoin étanché, consolidé ou revétu avant
la mise en place du terrain.

Le tirant lui-méme est constitué par un cable de précon-
trainte B.B.R.V. type Gf, avec les caractéristiques sui-
vantes :

Fils @ 5, 6 ou 7 mm acier patentéet étiré a froid.

Limitederupture ............. 6z = 160 kg/mm?

Limite d’élasticité ............. s = 140 kg/mm?

Limite de proportionalité ... .. .. op = 120 kg/mm?

Taux de travail ......... 0,7 oz = 112 kg/mm?

Le tirant est terminé d’une part par une téte fixe intro-
duite au fond du forage ou du tube de revétement (systeme
Tubfix), d’autre part par une téte mobile filetée sur laquelle
vient se placer I’écrou de blocage transmettant la force
de précontrainte a la plaque d’appui. L’accrochage des
fils dans les tétes fixes et mobiles se fait au moyen de petites
tétes repoussées a froid.

Le tirant est subdivisé en deux parties, dites « longueur
de scellement » et « longueur libre », par une manchette
en cuir d’un diamétre légérement supérieur a celui du forage
ou du tube de revétement perdu. Un tube d’injection situé
dans I’axe du tirant, fixe et perforé sur la longueur de scelle-
ment, plein et démontable sur la longueur libre, permet
I’introduction du coulis de scellement dans la partie a
sceller délimitée par la manchette.

Aprés la mise en tension, la longueur libre est remplie
d’un coulis assurant la protection contre la corrosion, en
principe a base de ciment. Dans tous les cas ou I’état de
précontrainte du cédble doit pouvoir étre controlé durant
une longue période, on remplace le coulis de ciment par
un coulis a base de bitume chaud ou de matiéres synthé-
tiques.

Le logement de I’ancrage est constitué par un forage qui
peut étre, suivant les terrains :

— laissé nu, ou éventuellement localement étanché;

— revétu d’un tube perdu en acier mince ;

— consolidé par injections et reperforations successives.

Des combinaisons de ces diverses méthodes sont souvent
appliquées dans le méme forage, comme par exemple le
revétement de la longueur libre et la consolidation par
injection de la longueur de scellement.

Dans les terrains de mauvaise tenue ou la création d’un
« bulbe » dans la zone de scellement est nécessaire a la
transmission de la force d’ancrage, on utilise le systéme
Tubfix. Le tube de revétement perdu est posé sur toute la
longueur du forage. Il est perforé dans la zone de scelle-
ment. Des injections en plusieurs phases au moyen d’un
obturateur introduit dans le tube permettent :

— en premiére phase (basse pression) la création d’une
gaine a l’extérieur du tube perdu (protection contre la
corrosion, suppression de résurgences de coulis lors des
phases suivantes) ;

— lors de phases ultérieures (haute pression) la forma-
tion d’un « bulbe » et le scellement du tube au terrain.
Sous ’effet de la pression, le coulis comprime le terrain et
constitue autour du tube des protubérances dont I’impor-
tance est d’autant plus grande que le terrain est plus plas-
tique.

I11. Description des exemples choisis.

Des travaux exécutés par SWISSBORING depuis 1959 nous
avons retenu quatre exemples appartenant géotechnique-
ment a la catégorie des tirants en « terrain meuble », bien
que, géologiquement, dans I’exemple D, le milieu soit une
roche.
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Désignation du chantier et but de I'ancrage.

A Geneve, Centre médical.
Essai en vue de 1’ancrage d’une paroi de palplanches
(ouvrage pas encore exécuté).

B Baden, usines Brown-Boveri (voir fig. | et 3).
Ancrage de divers murs de souténement (pieux non
jointifs).

Fig. 1. — Coupe type du mur de Pieux @ 1.00m
soutenement. ¢ !

Exemple B : 1. Remblais - 2. Silt sableux ou argileux - 3.
Sable et gravier silteux.

Fig. 3. — Vue du mur de souténement exemple B.

D Enrobage de ciment injecté sous pression dans un forage
préalablement consolidé, sauf quelques tirants de con-
trole dont la longueur libre a été remplie d’une masse
synthétique (Palesit).

IV. Quelques considérations générales.

Transmission des efforts du tirant au terrain.

Dans le cas d’un rocher dur et compact, la surface de
contact « terrain, ciment de scellement » est pratiquement
cylindrique. La transmission des efforts se fait par cisaille-
ment pur le long de ce cylindre. A la rupture, le cylindre
de ciment glisse a 'intérieur du logement sans affecter le
terrain environnant.

Dans le cas d’un terrain meuble de mauvaise tenue, par
exemple un limon argileux, I’expérience montre qu’un
logemeznt cylindrique n’est pas adéquat. La rupture au
cisaillement a lieu pour de faibles capacités déja. 1l est
nécessaire de créer dans la zone de scellement, par injec-
tion par exemple, un bulbe de diameétre supérieur au forage
initial. On mobilise alors a la surface de contact « terrain
— ciment de scellement » non seulement des efforts tangen-
tiels, mais aussi des efforts normaux (effet de coin). La rup-
ture ne se produit pas a la surface du « bulbe » de ciment,
mais dans le terrain.

Le cas le plus difficile a résoudre est celui d’un rocher
tendre, d’un grés marneux par exemple, dans lequel I’adhé-
rence ciment-rocher est faible, mais qui n’est pas assez
compressible pour permettre la formation d’un bulbe par
injection. Il faut avoir recours a des élargisseurs mécani-
ques, ou, lorsque leur emploi n’est pas possible du fait de
difficultés de forage, avoir recours a de grandes longueurs
de scellement. Ce dernier cas est celui de Bissone (exemple

D).

_ Paroi continue
epaisseur = 1,00m

Fig. 2. — Coupe type du mur de
soutenement. Exemple C : 4. Limons de ruissellement - 5. Moraine et

C Lutry, résidence Taillepied (voir fig. 2 et 4). molasse hétérogene - 6. Sable lacustre.

Ancrage d’un mur de souténement dans une zone de
glissement (éléments de paroi moulée, non jointifs).
D Bissone, route nationale N 2.
Stabilisation d’une zone de glissement.
Terrain.

A Sable compact avec zones argileuses.
(formation fluvio-lacustre).

B Eboulis de pente sablo-graveleux.

C Zone de scelleiment : sable compact (formation lacustre).
Zone de recouvrement : moraine et molasse hétérogenes,
limons de ruissellement.

D Roche partiellement mylonitisée (porphyrite).

Protection contre la corrosion.

A Négligée (essai).

B Zone de scellement : enrobage de ciment injecté sous
pression dans un forage préalablement consolidé.
Zone « libre » : enrobage de ciment inject¢ dans un
tube de revétement perdu, sauf 50 tirants de controle
pour lesquels on a utilisé une masse synthétique (Pale-
sit).

C Enrobage de ciment injecté dans un tube de revétement
perdu.

Fig. 4. — Vue du mur de souténement exemple C.
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Caractéristiques des tirants.

A B C D
TYPE o oo B.B.R.V.-Tubfix B.B.R.V. B.B.R.V.-Tubfix B.B.R.V.
Force unitaire (t) ...................... 233 65 105 233
Nombre ... 3 355 100 29
Longueur libre(m)..................... 4-12-20 12-24 18-35 29-42
Longueur scellement (m) .. .............. 8 S 8 10-18
Longueur totale(m).................... 12-20-28 17-29 26-44 40-51
Exécution du forage.
A B C D
Méthode............ ... .. ... ... ..... Rotary (vertical) Rotation et Rotation Rotation
roto-percussion a carottier a carottier
Diameétre (mm) .. ..............ccouon.. 195 107 100 130
Consolidation
longueurlibre ....................... Tube perdu Tube perdu Tube perdu Injections
longueur scellement .. ................ Tube perdu Injections Tube perdu Injections
Injections de scellement dans le terrain.
A B @ D
|
Typedecoulis......................... Ciment, adjonction éventuelle d’argile et de sable
Pression maximale (kg/fcm?) ............. 40 30 100 10
Absorption moyenne de ciment (kg/ancrage) 3 800 3100 1 600 16 200

Dans les autres exemples cités (exemples A, B et C), on
a utilisé I’injection avec (cas A et C) ou sans revétement
perdu Tubfix (cas B) pour réaliser le bulbe nécessaire.

Coefficient de sécurité.

Il y a lieu de distinguer :

— d’une part le facteur de sécurité Si « intérieur » au
tirant, qui est celui de I’acier employé ;
d’autre part le facteur de sécurité Se extérieur au
tirant, et qui réside dans le scellement au terrain ou dans
le terrain lui-méme.

Dans le cas des tirants précontraints B.B.R.V. et des
normes suisses, la sécurité par rapport a la limite d’élasti-
cité, est de :

140 kg/mm?
112 kg/mm?

Cette sécurité est pratiquement garantie dans tous les
cas, grice au controle constant de la qualité des aciers
utilisés.

1l en est autrement pour le coefficient extérieur, qui ne
peut étre garantie autrement que par l’essai de chaque
tirant. Si la charge de service correspond au taux de travail
autorisé par l’acier, le coefficient de sécurité extérieur ne
saurait dépasser :

Si = 1,25.

Se < 1,25.

En général d ailleurs, on se contente de controler le
tirant a une valeur de 10 9 supérieure seulement a la charge
de service.

Alors qu’un facteur de sécurité de 1,25 pour des aciers
produits sous contrdle est suffisant, un facteur de 1,10,
éventuellement 1,20 ou 1,25 pour P'accrochage dans le
terrain est faible. Surtout si 1’on considére que, dans la
plupart des cas, la rupture d’un ancrage peut provoquer,
par surcharge des ancrages voisins, une réaction en chaine
affectant tout un ouvrage. Nous sommes d’avis que ce fac-
teur de sécurité devrait étre fixé a :

Se 1,5;
c’est-a-dire que le tirant ne devrait étre utilisé qu’a 83 %
environ de sa force nominale.

Dans deux des exemples décrits (C et D), ou I’ancrage
avait pour but de stabiliser des terrains en mouvement, les
charges de service ont été fixées a 78 9% (Se = 1,6) resp.
85 % (Se = 1,45) des charges nominales calculées sur la

base des taux de travail de I’acier. On a ainsi tenu compte
des mouvements ultérieurs possibles.

Variation de la force d’ancrage dans le temps.

Une chute de la précontrainte est inévitable a cause de la
relaxation de I’acier. Cette relaxation n’excéde en aucun
cas 5 9 et est terminée quelques jours apres la mise en
tension.

Les autres variations de la force d’ancrage peuvent étre
dues, soit & un déplacement du scellement dans le terrain,
soit a une déformation du terrain lui-méme.

Ces variations sont en général négligeables dans le rocher.
Un des buts des essais de Geneve (exemple A) était de voir
dans quelle mesure des chutes de précontrainte dues a des
causes « extérieures » pouvaient se produire en terrain
meuble. Les résultats obtenus sont les suivants :

Charge nominale 233t

Charge de rupture 220 t (rupture extérieure!)

Premier essai.

Charge au jour zéro. . ... 80 t

Pertes de charge :

du 1Ierau 7¢ jour 3,26 9% ou 0,46 9 par jour
du 78 au I8¢ jour ..... 0,84 9% ou 0,08 9 par jour
du 182 au 28¢ jour .. ... 0,56 °; ou 0,06 % par jour
du 28¢ au 40 jour ..... 0,00 % ou 0,00 %7 par jour

Deuxiéme essai.
Charge au jour zéro 120 t.

Pertes de charge :

du lerau 8 jour..... 2,88 % ou 0,36 9 par jour
du 8¢ au 27¢jour..... 0,80 94 ou 0,04 % par jour
du 27¢ au 71¢ jour ..... 2,50 9% ou 0,05 94 par jour

A 36 9% de la charge de rupture, la chute de tension est
donc au maximum de 4,66 7 et ne va pas au dela de 40
jours.

A 55 9 de la charge de rupture, la chute de tension est
de 6,18 9% en 71 jours et est encore susceptible de croitre
un peu au dela.

On voit donc que, dans le cas du terrain de Genéve
(sable compact, argileux) les variations sont faibles et
limitées dans le temps.

Dans le cas des terrains sablo-graveleux de Baden
(exemple B), aucune chute notable n’a été enregistrée jus-
qu’a maintenant.
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Contribution a I'étude du comportement d’une plaque
d’ancrage horizontale sous l’action d’une traction verticale
dans les sols sans cohésion

Contribution to the behaviour of horizontal anchor plate
under vertical pull-out load in cohesionless soils

L. OtTA, Dr. Research Engeneer, Stump Bore Ltd., Ziirich (Switzerland).

Résumé.

L’auteur a étudié la capacité de charge limite des plaques
d’ancrage horizontales ainsi que les formes des surfaces de
rupture dans les sols sans cohésion en liaison avec la
porosité initiale du sol et le rapport de la profondeur de la
plaque au-dessous de la surface avec sa largeur. Les résul-
tats d’essais sur modéle ont également montré 1’influence
des déformations verticales de la plaque d’ancrage. Pour
les deux principaux €tats de rupture trouvés par les essais
sur modeéle, rupture totale et locale du sol, un calcul de la
capacité de charge a été formulé concernant la contrainte
de cisaillement sur la surface de glissement. Les tractions
verticales exigées dans les essais sur modéle concordent
avec celles calculées selon 1’équation de KOTTER.

Summary.

The author has studied the limit bearing capacity of
horizontal anchor plates and the forms of failure surfaces
in cohesionless soils in relation to the initial porosity of
the soil and the ratio of the depth of the plate below the
surface to its width. The results of model tests have also
shown the influence of vertical deformations of the anchor
plate. For both main failure states found by model tests,
the total and the local failure of the soil, a bearing capacity
calculation has been formulated concerning the shearing
stress on the sliding surface. The pull-out loads required in
the model tests, fell within the range of those calculated
from the KOTTER’S equation.
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There is an increasing tendency in civil engeneering to
achieve the anchoring of pull-out forces in overburden
soils by means of various percussion drilling, boring, vi-
brating equipment. The use of this kind of equipment
increases the proportion between D—the depth of the
anchor in the overburden soil—and d-its width or diameter
against those pull-out-forces resisting foundations esta-
blished in open excavations.

The width of the anchor in bored holes can be enlarged
by underreaming with an expanding cutter, by blasting or
by grouting. Most of the recent studies on the bearing
capacity of anchors—for example, those of MULLER,
HAEreLD (1953), BARRAUD (1958), Mors (1959), BaLLA
(1961) and MarruproLsklJ (1965)—have established theories
which under certain circumstances, are convenient for the

proportion % < 5-10, which is satisfactory for anchors

built by open excavation. Under such conditions, with
limit bearing capacity the rupture surface rises to the sur-
face of the overburdened soil. Such a state can be specified,
according TERZAGHI (1954) and FEpA, PrRUSKA (1961) as
a total failure. In the experimental studies of AGAMIRZIAN
(1957), BARRAUD (1952), TURNER (1962) and WEGRZYN

(1965) it was found that if% > 5-10, it is possible to

obtain the limit bearing capacity of the anchor without
the sliding surface reaching the surface of the overburden
soil. Such a state can be called a local failure, and up to
the present there is no satisfactory theory available dealing
with the breaking out resistance of anchorsin circumstances
of local failure. The influence of initial porosity on the
anchor bearing capacity of cohesionless soils has also not
been clarified.

This paper describes the model tests and their results,
which were done for obtaining more detailed conclusions
anabling us to perform the calculations of the limit bearing
capacity of the anchors under the circumstances of initial

porosity n., the proportion % the angle of internal fric-

tion ¢ and vertical deformation of the anchor w.

Apparatus and model tests.

The model tests of the anchor bearing capacity were
done in a steel container of 20 cm width with front wall
of glas. The height of the container was 2.00 m. The whole
length of container was by means of two rigid beams
marked out as test area, in centre of which, an anchor
plate moved verticaly (Figure 1).

The load was measured using a dynamometer and the
vertical displacement of the anchor plate was recorded
simultaneously. The surface of soil in the container was
also observed during the tests. Model studies were perfor-
med with the anchor plates of 4.0; 6.0 and 8.0 cm width.
The length of the anchor plates corresponds to the width of
the steel container.

As cohesionless soil, oven-dried sand was used which
had the grading characteristics shown in Figure 2. One
third of the grains of sand were coloured by methylene
blue. The specific density of the sand was ys = 2.65 g/cm®.



Fig. 1. — General view of model apparatus.
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Fig. 3. — Relation between the angle of internal friction and

initial porosity.

The initial porosity of the sand in the container was
checked by the penetration method. A maximum initial
porosity, n, = 40 % was obtained by strewing the sand
through a funnel and a minimum, n, = 35 9%, by using
a vibration plate on the surface. Middle porosities were
obtained by stamping the surface a certain number of time
with a wooden mortar. The linear dependence between the
angle of internal friction and the initial porosity, obtained
in a shear box, is shown in Figure 3.

The depth of the sand over the anchor plate was 60 cm.
A greater value of D was simulated by loading the sand
surface. To follow the deformation of the sand around the
anchor plate a one-picture photogrametric method was
used, which permitted the recording of the state of the
sand at every 50 kg increace of load and of the effects of
the rising of the anchor. By means of a stereocomparator
and a stereoscope it was possible to achieve a quantitative
and qualitative analysis of every loading step.

For the anchor plate of 4.0 cm width three series of

model tests were performed, with % = 15, 21, 40 and with

initial porosities #, = 35, 38, 39, 40 %{. Model tests with the
anchor plates of 6.0 and 8.0 cm width were performed for
an initial porosity of 40 % and D = 60 cm.

Model test results.

a) The recorded pull out loading P in relation to w—the
verticle displacement of the anchor plate and w.—verticle

. . . . D
displacement of soil surface for various proportion =

and various n, arc plotted in Figures 4, 5 and 6. A great
difference in bearing capacity was observed for the same
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anchor width and proportion —3 between loose and dense

states of sand. This difference was:

for: z—? =15:640%
21:440%
40 : 540 %,

A similar great influence of initial porosity was also
observed in the model test performed by Sutherland (1965).
The begin of model surface raising was found at a dense
state and a middle porosity undependent on the initial
porosity, as is to be seen in Figures 4 and 6. Model tests
made with a loose state of sand have shown little settlement
of the sand surface during the raising of the anchor. The
relationship w./w consists of two linear dependences for
each initial porosity.

b) Detailed results have been obtained measurements
by stereocomparator, stereoscope from embedded dyna-
mometers and photos made during the movement of the
anchor plate by step by step loading. Examples of failure
surfaé:egs and sand grain movements are cought in Figures
7 and 9.

With increased loading the sliding surface accured start-
ing from the edge of the anchor plate. The sliding surfaces
either reach the surface of the soil or the hole under the
anchor plate, according to the kind of failure.

In the case of total rupture, the failure surface starts
from the edge of the anchor plate oblique upward and
inclined from the vertical with an angle nearly equal to
the angle of internal friction of the sand. In the case of
local rupture, a slowly transition from compressing and
upwards moving of the sand above the plate to the cylin-
drical movement, around the plate edge was observed.
Into the hole under the anchor plate, which originated
from its vertical movement. The slopes of these holes are
inclined from horizontal with an angle of 38°. The radius
of this cylindrical movement of the sand increases to the
value, max. r = d/2. Also at the total rupture by a certain
vertical displacement of the anchor plate, ww.r, occure
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Fig. 9. — Time exposure of mixed faiiure.

the cylindrical movement of the sand mass around the
plate edge. This moment is marked by the change of inc-
rease in relation w./w. In this case after the sand began
to rotate round the plate edge, one can also observe a total
rupture zone, but the total sliding surface is not every
time the same as before. Instead of linear failure surface
manytimes a concave curved surface was observed. In a
loose a state of sand a local rupture occured. When the
radius of cylindrical failure surface increases to df2, it
increases the bearing capacity, with continual loading,
very slowly. The center of the cylindrical failure surface
of sand was observed very near by the plate upper edge.

From the obtained results can be proved, that the
beginning of cylindrical movements of the soil mass around
the plate edge marked by vertical displacement—wia
depends on the initiai porosity, and probably from the
value d. With a displacement ww. the practical bearing
capacity of the anchor is reached.



Theoretical determination of the breaking out resistence on
observed failure surfaces.

a) The intire breaking out resistence can be obtained
by calculating the dead weight of breaking out earth and
foundation bodies and the value of the resultant shear
stress acting on the sliding surface. At local failure it was
seen, that the sliding surface is nearly a cylinder with the
centre line nearly at the upper edge of the anchor plate.
According to HanseN (1953) it is possible to consider
shear stress in a circle of rupture as shown in Figure 10,
where are:

G : Weight of earth wedge (positive downward).

« : Angle between horizontal and tangent of rupture
line (positive when rupture line is falling in direction
from point 0 towards point 1).

o : Normal stress in rupture line (positive when produc-

ing compression).

7 : Shear stress in rupture line (positive when acting on

considered earth mass in direction from point 0
towards point 1).

Fig. 10, — Small earth element in rupture circle.

Then the KOTTER’s equation can be written in following
form:
g—)—2-ctg<P+Yrsin<psin(oc+cp):0. (1)
If the shear stress is known in one point 0 of the rupture
line f. ex. T = 0 than in the point 1 the shear stress can be
expressed with:
T, =v1(c()sin w + 7(¥) cos w) + (). )
The resulting shear resistence acting on a circle sliding
surface can be obtained from particular components N,
T and M as shown in Figure 11.
N = vy £2(N(®)sinw + N(¥) cos w)
+ 10 L N()—c Lcotg)p ; 3)
T=v L (T(®)sinw + T(") cosw) + w L TE). (4
M =y £3 (M(*) sin o + M(¥) cos w) + = £2M(). (5)
The quantities with supersript x, y and z areall dimen-
sionless coeficients, which are found to be functions of ¢
and 3 and can be obtained from HANSens (1957) tables.
Where:
d: Half central angle in rupture circle (positive for a
concave circle).
w: Angle between the horizontal and chord (positive when
chord is falling in direction from point O towards 1).
According to the results obtained from model tests a
failure state was found shown in the Figure 12.
The slope of the hole below the anchor plate was found
to be independent on the initial porosity 38°.

| g
1 1
Fig. 12. — Local failure.
Then:
2 8 =360— 38 = 3220, 3§ =90 + 71. (6)

Under the condition, that the horizontal particular forces
of the shear stress on the whole failure surface are equal
zero, the following equation can be obtained.

-2\;—) = vd?(N, (Y) + cos © N4, () A + cos® w B). (7)

Where:

V = P-G,: Vertical component of the resistent shearing
stress of both cylindrical failure surfaces.

P : Breaking out resistence.

G, : Own weight of anchor.

A=1,sinw + 1, () cos w. )
B =N, (®)sinw + N, (¥)cosw
+ T, ®sine + T, (Y) cos o. (10)

The value of shear stress on the surface of the anchor
plate can be obtained:

T, =Y d(T-w (") + cos o Ty ) A). (11)
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Theoretical results of calculation are plotted in Figure 13
with a curve.

In equation (7), the own weight of the rotating mass was
not calculated because it is very little compared to the
verticle forces acting on the sliding surface.

b) At total failure it was observed that the sliding sur-
face is a plane inclined from the vertical with an angle
almost equal to the angle of the internal friction. Using
the KOTTER ’s equation for a plane sliding surface, where
r = = the following components can be determined.

1, =y Lsingsin (o + ¢) + ©; (12)
N = %Y £2 cos ¢ sin (o +¢) + (Lo — C) £ cotge. (13)

T = %y £2sing sin (o +¢) + © £; (14)

M= %Y £3 cose sin (o -+ o). (15)

The breaking out resistence is determined according to
the Figure 14.

P =V, 4+ G, + Gy (16)

where G, is the own weigt of breaking out soil mass. So
that:

P=—2Ncosw +2Tsinw +yh2cose +vhd + G,. (17)

Maximal bearing capacity is possible to be obtain by the
first differential from (17):

tg22 (o + ¢) —tg?2 (o + o) cotg?e -+
2tg2 (o + ¢)cotgew = 0. (18)

The solution is:
o =900 — (19)

proves that the center angle of the breaking out soil mass,
is 2 ¢, which was also observed in the performed model
tests. This also agrees with the bearing capacity calculations
of FEpA, PrUskA (1965) and TomLINsON (1963). The
Calculated bearing capacity in consideration of the con-
tainer-wall-friction, are given in Figure 13 with lines in

accordance to the proportion ‘—?

Comparison of results obtained by model tests with
theoretical results are plotted in Figure 13. For the total
failure state the bearing capacity of the anchor depended
on the third power of the foundation depth. While for the
local failure state on the second power of the anchor
width. In Figure 13 the equation (7) for local rupture is
expressed by a curve and the equation (17) for the total

. . . D
rupture with a zone of various proportions —. For the

d
g, n., only the lesser value from both

dependences should be asummed. Calculated values are in
accordance with those obtained from model tests for pro-

given circumstances

portion g < 21. In agreement with these facts, one of both
failure states in the model tests could be checked.

For the proportion% = 40 a difference between the

theoretical and tests results was found. It was proved that
under circumstances? = 40 in the assumed zone of the

theoretical total failure, before the limit bearing capacity
was reached, the circle sliding line occured. In fact the limit
bearing capacity was reached at the state of combined
rupture: the total and local one simultaneously. The
Figure 9 dokumented such a state.

The differences between calculated and tested bearing
capacities can be explained because differences in behaviour
of sand and ideal cohesionless soil exist. The KOTTER’S
equation is valid only for uncompressible medium. Com-
pressibility and volume changes on the failure surfaces
mainly change the boundery conditions of intire stress in
the sand. Especially with the vertical displacement of the
anchor and produced hole under the anchor plate.

Fig. 14. — Total failure.
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Conclusions.

These tests proved that not only local and total failure
states exist, but also a combined one. The sliding curve at
local failure can be assumed, as in the model tests was
checked, as a circle. The kind of failure surfaceis influenced

more with the initial porosity than with proportion ¥

Local failure is conditioned with a certain vertical displa-
cement of the anchor. This displacement depends on the
initial porosity and on the width of the anchor, not on

. D
the proportion R
The author assumes that the limit bearing capacity of

. . . D
an anchor with an arbitrary great proportion 7 cannot be
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